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Zusammenfassung 
Im Bereich kleiner und mittlerer Spannweiten werden Stahl-Beton-Verbundkonstrukti-
onen mit Verbunddübelleisten als Verbundmittel aufgrund ihrer positiven Trageigen-
schaften immer häufiger eingesetzt. Während das Tragverhalten von Verbunddübelleis-
ten unter statischen Lasten bereits umfangreich erforscht wurde, werden im Rahmen 
dieser Arbeit offene Fragen zum Ermüdungsverhalten in Betongurten aus normalfestem 
und ultrahochfestem Beton (UHPC) behandelt. 
Während bei Kopfbolzendübeln unter hoher Beanspruchung bereits nach einigen tau-
send Lastwechseln Anrisse im Stahl entstehen, ist die Lebensdauer von Verbunddübel-
leisten durch die Verdichtung des mehraxial beanspruchten Betons im Bereich der 
Lasteinleitung geprägt. Diese Betonschädigung führt zu einem inelastischen Schlupf in 
der Verbundfuge, der mit zunehmender Lastwechselspielzahl anwächst und Umlage-
rungen zwischen den Verbundpartnern bewirkt. Die übliche Annahme eines starren Ver-
bundes trifft dann nicht weiter zu, was zu einem Sicherheitsdefizit in den Ermüdungs-
nachweisen führen kann. Zur Untersuchung des Einflusses belastungsabhängiger Para-
meter auf den inelastischen Schlupf werden in der vorliegenden Arbeit zyklische Ab-
scherversuche durchgeführt. Die wesentlichen Einflussparameter zur Beschreibung des 
inelastischen Schlupfs sind das Oberlastniveau, die Lastwechselspielzahl und die Ver-
bundmittelsteifigkeit, die zwischen Hysteresensteifigkeit und statischer Steifigkeit un-
terscheidet. Die Hysteresensteifigkeit lässt sich in Abhängigkeit der statischen Steifig-
keit und der Lastschwingbreite beschreiben. Zur Ermittlung der statischen Steifigkeit 
wird in Abhängigkeit der Verbundmittelgeometrie, der Leistendicke und der wesentli-
chen Materialkennwerte ein Federmodell abgeleitet. Der inelastische Schlupf und die 
Verbundmittelsteifigkeit sind die primären Eingangsgrößen für eine repräsentative zyk-
lische Dübelkennlinie, die als nichtlineares Federgesetz in FE-Modelle von Verbundträ-
gern zur Simulation der Betonschädigung unter Ermüdung implementiert werden kann. 
Hiermit kann die Entwicklung des Schlupfes, der Durchbiegung und der Baustahlspan-
nung infolge zyklischer Beanspruchung zutreffend beschrieben werden. Die Modelle 
werden durch eine Validierung an Verbundträgerversuchen überprüft.  
Aufgrund der hohen Festigkeit von UHPC ist der Einfluss der Betonschädigung im Ge-
gensatz zu normal- und hochfestem Beton unter Ermüdungsbeanspruchung nicht we-
sentlich. Die geringen Dübelhöhen in Kombination mit kleinen Ausrundungsradien, die 
sich wegen des schlanken Betongurtes in UHPC ergeben, führen unter Schubbeanspru-
chung vielmehr zu hohen Spannungskonzentrationen im Stahlzahn, sodass in den eige-
nen zyklischen Abscherversuchen Stahlversagen maßgebend wird. Begleitende theore-
tische Untersuchungen bestätigen dieses Verhalten. Die geometrischen Randbedingun-
gen im filigranen UHPC-Gurt erfordern aufgrund extrem geringer Verankerungstiefen 
zudem Betrachtungen unter zyklischer Zugbeanspruchung. Aufbauend auf experimen-
tellen und numerischen Untersuchungen wird für die Anwendung im UHPC ein verfor-
mungsbasiertes Ingenieurmodell zur Berechnung der Versagensschwingspielzahl vor-
geschlagen. 
  
Summary 
For small and medium span steel-concrete composite structures, composite dowels are 
used more than ever due to their positive bearing properties. While the load bearing 
capacity of composite dowels under static loading has been investigated extensively, 
open questions regarding the behavior under fatigue loading in concrete slabs made of 
normal strength and ultra-high-performance-concrete (UHPC) are subject of the present 
thesis. 
In common composite structures with headed studs and normal strength concrete crack-
ing of the stud is already initiated after a few thousand load cycles. In contrast, the be-
havior of composite dowels under fatigue loading is characterized by compression of 
the multiaxial stressed concrete in the area of load introduction. This concrete damage 
leads to an inelastic slip in the composite joint, which increases with increasing number 
of load cycles and causes stress redistributions between the composite partners. The 
usual assumption of a rigid connection between steel and concrete becomes more and 
more inapplicable, which may lead to a security deficit in the fatigue design. To inves-
tigate the influence of the load-dependent parameters on the inelastic slip, cyclic shear 
tests were performed in the present thesis. The main influencing parameters for the de-
scription of the inelastic slip are the upper load level, the number of load cycles and the 
connector stiffness. A distinction is made between the hysteresis stiffness and the static 
stiffness. The hysteresis stiffness can be described as a function of the static stiffness 
and the load range. To determine the static stiffness, a spring model with the parameters 
dowel geometry, connectors’ thickness and main material properties is derived. The in-
elastic slip and the connectors’ stiffness are the primary input variables for a representa-
tive cyclic dowel curve, which can be implemented as a nonlinear spring law in FE 
models of composite beams to simulate concrete damage under fatigue loading. The 
developments of slip, deflection and steel stresses due to fatigue loading can be calcu-
lated appropriately. The models are verified by a validation of composite beam tests. 
Due to high strength of UHPC, the influence of concrete damage is not as distinctive as 
in normal- and high-strength concrete. The small dowel height in combination with 
small fillet radius, arising from the possible slim UHPC concrete chords, result in high 
stress concentration factors under local shear and global loading. In consequence, in the 
performed shear tests steel failure is decisive. Accompanying theoretical investigations 
confirm this behavior. The geometric basic conditions in filigree UHPC-slabs also re-
quire considerations under cyclic tensile loading, because the embedment depths of the 
steel tooth are extremely small. Based on experimental and numerical investigations a 
deformation-based engineering model is proposed, which can be used to calculate the 
number of load cycles until cyclic break out failure in UHPC. 
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Bezeichnungen 
Im Folgenden werden die wichtigsten Einheiten und Formelzeichen dieser Arbeit aufgeführt. 
Nicht verzeichnete Symbole werden im Text erläutert. 
Einheiten 
Kräfte: N, kN, MN 
Momente: kNm, MNm 
Spannungen: N/mm², MN/m² 
Verbundmittelsteifigkeiten: kN/cm, MN/m 
Verformungen: mm 
Dehnungen: ‰, mm/m 
Längen: mm, cm, m 
Flächen: mm², cm², m² 
Winkel: rad, ° 
Frequenz: Hz 
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a Auflagerabstand; Abstand zum „hotspot“; Hebelarm 
at Abstand der oberen Bewehrung 
b Breite des Verbundmittels 
b, c Konstanten zur Beschreibung der Dehnungswöhlerlinie 
beff Effektive Breite des Verbundmittels 
d Durchbiegung 
ex Abstand der Verbundmittel in x-Richtung (Trägerlängsrichtung) 
co Obere Betondeckung 
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hc Betongurtdicke 
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 VI 
hpo Höhe des Ausstanzkegels 
kf,G globaler Spannungskonzentrationsfaktor 
kf,L lokaler Spannungskonzentrationsfaktor 
l0 Länge der Betonfeder im unverformten Zustand 
n Lastwechselspielzahl, Verfestigungsexpontent 
n‘ zyklischer Verfestigungskoeffizient 
nRiss Lastwechselspielzahl bei Anriss des Stahldübels 
n1-2 Lastwechselspielzahl beim Übergang von Phase 1 in Phase 2 
n2-3 Lastwechselspielzahl beim Übergang von Phase 2 in Phase 3 
r Beanspruchungsverhältnis (Querdruck- zu Längsdruckspannung) 
tw Stegdicke 
w Rissöffnung 
zD Abstand Schwerpunkt Verbundquerschnitt zu Unterkante der Ausnehmung 
 
Große lateinische Buchstaben 
A Querschnittsfläche 
Aa Gesamtquerschnittsfläche des Stahlprofils 
Ab Querschnitt der Verdübelungsbewehrung 
Ac Projizierte Fläche unter Berücksichtigung der Überschneidung 
A0c Projizierte Fläche des unbeeinflussten Ausbruchkörpers 
Aeff Effektive Fläche 
Am Mantelfläche des Betonausbruchkegels 
A Schubfläche 
C Verbundmittelsteifigkeit; Steifigkeit 
Cc Steifigkeit des Betondübels 
Cflex Biegesteifigkeit des Verbundmittels 
C Schubsteifigkeit des Verbundmittels 
Cstat Statische Steifigkeit 
Chys Hysteresensteifigkeit 
D Schädigungsparameter; Parameter für die Duktilität im Nachbruchbereich 
Ec E-Modul des Betons 
Ec
da E-Modul des degradierten Betons 
Ecm Mittlerer E-Modul des Betons 
Es E-Modul des Stahls 
Es,eff effektiver E-Modul des Stahls 
F Fließbedingung 
G Fließpotential 
Gs Schubmodul von Stahl 
Gf Bruchenergie 
Iy Flächenmoment 2. Grades 
Ieff Effektives Flächenträgheitsmoment 
K‘ Verfestigungskoeffizient 
Kc Parameter zur Anpassung der Form der Fließfläche 
 VII 
Ma, Mc Moment im Stahlträger, Moment im Betongurt 
Na, Nc Normalkraft im Stahlträger, Normalkraft im Betongurt 
Nc Normalkraft im Betongurt 
Nmax Maximal ertragbare Lastwechselspielzahl 
Nf Bruchschwingspielzahl 
Nges Gesamte Lastwechselspielzahl 
NVersuch Anrissspielzahl im Versuch 
P Dübelkraft 
Pmax Maximallast aus Versuch 
Pmittel Mittlere Traglast 
Pmodell Traglast aus einer Modellberechnung 
PRk Charakteristischer Tragfähigkeit eines Verbundmittels 
Ptheo Theoretische Dübelkraft bei Annahme starren Verbundes 
P Lastschwingbreite 
Po Oberlast 
Pu Unterlast 
PSWT SWT-Schädigungsparameter 
Reh Streckgrenze von Stahl 
R Reststeghöhe 
Rm Zugfestigkeit von Stahl 
Rz Rautiefe 
Sy Flächenmoment 1. Grades bezogen auf die Unterkante der Ausnehmung 
V Querkaft 
V Variationskoeffizient 
Wda Aufzubringende Arbeit unter monotoner statischer Belastung 
Wfat Aufzubringende Arbeit im Ermüdungsprozess 
 
Griechische Buchstaben 
 Winkel bei Anriss des Stahldübels; Steifigkeitsparameter 
mittel Mittlerer Winkel des Ausbruchkegels 
t Völligkeitsbeiwert 
 Dehnung, Exzentrizität 
a Dehnungsamplitude 
‘f Zyklischer Duktilitätskoeffizient 
c1 Dehnung bei Erreichen der Druckfestigkeit 
m Mitteldehnung 
y Dehnung bei Erreichen der Streckgrenze vom Stahl 
u Dehnung bei Erreichen der Zugfestigkeit vom Stahl 
pl
c
~  Äquivalente plastische Druckdehnung 
pl
t
~  Äquivalente plastische Zugdehnung 
 Gesamtdehnungsschwingbreite; Dehnungssprung in der Verbundfuge 
 Schlupf, Relativverschiebung 
 VIII 
1-2 Relativverschiebung beim Übergang von Phase 1 in Phase 2 
2-3 Relativverschiebung beim Übergang von Phase 2 in Phase 3 
cyc Relativverschiebung unter Ermüdungsbeanspruchung 
end Relativverschiebung zum Zeitpunkt des Versuchsabbruchs 
hys Relativverschiebung innerhalb einer Hysterese 
in Inelastischer, kraftloser Schlupf 
n1 Schlupf zu Beginn des Versuchs 
o Relativverschiebung bei Oberlast 
o,hys Relativverschiebung bei Oberlast innerhalb einer Hysterese 
uk Charakteristisches Verformungsvermögen  
zug Zur Traglast zugehörige Verformung am Einzelzahn 
 Oberflächenfaktor 
 Verdübelungsgrad 
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1 Einleitung  
1.1 Veranlassung 
Im modernen Brückenbau werden für kleine und mittlere Spannweiten vorgefertigte Stahl-
Beton-Verbundkonstruktionen aufgrund ihrer positiven Trageigenschaften immer attraktiver 
(z.B. [Fel12], [Sch04], [P804]). Die Schubkraftübertragung hoher statischer und zyklischer 
Lasten kann dabei über sogenannte Verbunddübelleisten sichergestellt werden. Die wesentli-
chen Vorteile gegenüber den klassischen Kopfbolzendübeln liegen in der höheren Tragfähig-
keit und einem ausreichenden Verformungsvermögen auch bei Anwendung hochfester und 
ultrahochfester Betone, sodass nach [EN1994] von einem duktilen Verbundmittel gesprochen 
werden kann. Weiterhin kann eine signifikante Vergrößerung der Verbundmittelsteifigkeit 
erzielt werden, was sich u.a. positiv auf die Verformungen der gesamten Konstruktion aus-
wirkt. 
 
 
 
Bild 1-1: Anwendung der Verbunddübelleiste mit (links oben) bzw. ohne (rechts oben) Oberflansch 
und die in diese Arbeit untersuchten Geometrien (unten) 
Verbunddübelleisten können in Form von Grobblechen auf den Oberflansch des Stahlprofils 
geschweißt (Bild 1-1, links oben) oder in Stegbleche oberflanschloser Stahlträger angeordnet 
werden (Bild 1-1, rechts oben). Dabei handelt es sich jeweils um nach oben offene oder ge-
schlossene Ausnehmungen. Eine besonders wirtschaftliche Alternative ist das Einschneiden 
der jeweiligen Geometrie in die Mitte des Stegs eines Walzprofils, sodass kein Schweißen 
mehr erforderlich ist und mit einem Schnitt zwei Stahlträger hergestellt werden können. 
Die im Mai 2013 eingeführte „Allgemeine bauaufsichtliche Zulassung“ (AbZ) mit dem Zulas-
sungsgegenstand „Verbunddübelleisten“ [DIBt13] regelt die Anwendung der Klothoiden- 
(CL-Form, Bild 1-1 unten links) und Puzzleform (PZ-Form, Bild 1-1, unten Mitte) in Ver-
bundträgern mit Betongurten aus Normalbeton. Zur Schubkraftübertragung in extrem schlan-
ken Gurten aus ultrahochfestem Beton (engl. „ultra high performance concrete“, UHPC) wur-
de in [Hei11] eine modifizierte Puzzleform (PZ_mod-Form, Bild 1-1, unten rechts) vorge-
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schlagen, die unter statischen Lasten den hohen Anforderungen eines duktilen Verbundmittels 
gerecht wird.  
Neben der statischen Tragfähigkeit ist das Verhalten von Verbundmitteln unter Ermüdungs-
beanspruchung von entscheidender Bedeutung, da insbesondere im Brückenbau Materialer-
müdung bzw. Bauteilermüdung versagensrelevant werden können. Das Ermüdungsverhalten 
von Verbundkonstruktionen umfasst die Materialermüdung von Beton und Stahl einerseits, 
sowie die Ermüdung des Verbundes zwischen Beton und Stahl andererseits. Während zu die-
sem Thema bei Verwendung von Kopfbolzendübeln zahlreiche Forschungsarbeiten existieren 
(z.B. [Leo88], [Lef02], [Fel05], [Han06], [Han09]), ist der Bereich für die neuartigen Ver-
bunddübelleisten, insbesondere unter Berücksichtigung der Betonermüdung, nahezu uner-
forscht. 
Zur Ermittlung der Beanspruchungen in Verbundträgern wird im Brückenbau bei ermü-
dungswirksamen Lasten von starrem Verbund ausgegangen. Infolge der zyklischen Belastung 
des mehraxial beanspruchten Betons im Bereich der Lasteinleitung der Verbunddübelleiste ist 
jedoch eine Zunahme der Schädigung bzw. Komprimierung des Betons zu beobachten. Durch 
diese Verdichtung entsteht bleibender Schlupf in der Verbundfuge, der als inelastische Ver-
formung angesehen werden kann. Hierdurch wird das globale Tragverhalten eines Verbund-
trägers signifikant beeinflusst. Der inelastische Schlupf in der Verbundfuge führt zu einer 
Veränderung der Verteilung der Teilschnittgrößen bzw. zu Umlagerungen im Verbundquer-
schnitt, sodass die Annahme einer schubstarren Verbundfuge mit linearem Zusammenhang 
zwischen Querkraft und Längsschubkraft nicht mehr gerechtfertigt ist. Weiterhin können 
durch die Zunahme des inelastischen Schlupfs im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit 
die Durchbiegungen des Verbundträgers und die Rissbildung bei Betongurten in der Zugzone 
ungünstig beeinflusst werden. 
Neben Untersuchungen zum Ermüdungsverhalten von Verbunddübelleisten in Normalbeton 
ist insbesondere das Verhalten dieser innovativen Verbundmittel in hoch- und ultrahochfesten 
Betonen unter zyklischer Belastung weitestgehend unerforscht. Aufgrund der hohen Pa-
ckungsdichte von UHPC ist der Einfluss der Betonschädigung auf das globale Tragverhalten 
des Verbundträgers nicht in dem gleichen Maße wie bei Gurten aus Normalbeton zu erwarten. 
Es besteht vielmehr die Frage nach der Leistungsfähigkeit des Stahldübels als Verbundpartner 
unter zyklischer Schubbeanspruchung, da durch die gedrungenere Verbundmittelgeometrie 
der PZ_mod-Form (Bild 1-1) mit kleineren Ausrundungsradien im Vergleich zur PZ- bzw. 
CL-Form höhere Spannungskonzentrationen zu erwarten sind. Weiterhin besteht bei den ext-
rem schlanken UHPC-Gurten ( 10 cm) und den damit verbundenen geringen Veranke-
rungstiefen des Stahlzahns ( 3 cm) Forschungsbedarf hinsichtlich der zyklischen Zugtragfä-
higkeit der PZ_mod-Form. 
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1.2 Zielsetzung  
Das Ziel der vorliegenden Arbeit liegt in der modellhaften Beschreibung des Ermüdungsver-
haltens von Verbunddübelleisten in Betongurten aus Normalbeton und UHPC. Damit soll ein 
Beitrag zur praxisgerechten und sicheren Berechnung von Tragwerken im Verbundbau unter 
ermüdungswirksamen Lasten geleistet werden.  
Zur Beschreibung von Betonermüdung im Bereich der Lasteinleitung vor dem Stahldübel der 
PZ- und CL-Form in Gurten aus Normalbeton werden folgende Aspekte detailliert untersucht: 
 Wie lässt sich das Verhalten des Betons im Lasteinleitungsbereich der Verbunddübel-
leiste unter zyklischer Schubbeanspruchung beschreiben bzw. abbilden? 
 Durch welchen Versuchsstand lassen sich die Verhältnisse im Träger abbilden? 
 Welche Einflüsse sind signifikant für die Schlupfentwicklung und die Verbundmittel-
steifigkeit von Verbunddübelleisten? 
 Wie können der inelastische Schlupf und die Verbundmittelsteifigkeit modellhaft ab-
gebildet werden? 
 Wie kann die Zunahme des inelastischen Schlupfs durch die Betonschädigung infolge 
mehraxialer Ermüdungsbeanspruchung in der Trägerberechnung berücksichtigt wer-
den? 
Im Einzelnen werden zur Untersuchung von Verbunddübelleisten in schlanken UHPC-Gurten 
folgende Fragestellungen behandelt: 
 Wie lässt sich das Tragverhalten von Verbunddübelleisten in UHPC unter vertikaler 
Zugschwellbeanspruchung beschreiben und modellhaft abbilden? 
 Ist die für statische Schubbeanspruchung in UHPC entwickelte modifizierte Puzzlege-
ometrie (PZ_mod-Form) auch für den Einsatz unter zyklischen Lasten geeignet? 
1.3 Methodik und Aufbau der Arbeit 
Zur Sicherstellung einer schubstarren Verbundfuge wird in [DIBt13] die lokale Teilflächen-
pressung begrenzt. In dieser Arbeit wird ein Konzept zur rechnerischen Beschreibung der 
zyklischen Schlupfzunahme bei Verlust der schubstarren Verbindung zwischen Stahlträger 
und Betongurt erarbeitet. Zur Berücksichtigung des inelastischen Schlupfs und der Verbund-
mittelsteifigkeit im Verbundträger wird die Implementierung beider Komponenten über eine 
zyklische Dübelkennlinie (ZDKL) als nichtlineares Federgesetz für die diskrete Abbildung der 
Verbundmittel in einem Finite-Elemente Modell vorgeschlagen. Zur Beschreibung des kraft-
losen Schlupfs in Abhängigkeit der Lastwechselspielzahl werden zyklische Abscherversuche 
benötigt, in denen der Schlupf kontinuierlich aufgezeichnet wird. Die Verbundmittelsteifig-
keit kann in denselben Versuchen bei regelmäßiger Ent- und Belastung bzw. bei Auswertung 
der diskreten Hysterese in Abhängigkeit der Lastwechselspielzahl ermittelt werden. Beglei-
tende nichtlineare Finite-Elemente Berechnungen erlauben eine Vergrößerung des Parameter-
spektrums und werden zur Beschreibung der Einflüsse aus den wesentlichen material- und 
geometrieabhängigen Parametern auf die Verbundmittelsteifigkeit herangezogen. Die Validie-
rung des Modells erfolgt an zyklischen Trägerversuchen mit Verbunddübelleisten.  
Zur Beschreibung des vertikalen Tragverhaltens der Verbunddübelleiste in UHPC werden 
statische und zyklische Versuche am Einzelzahn benötigt. Unter statischer Belastung werden 
experimentell die Verankerungstiefe des Stahlzahns und die Anordnung einer Verdübelungs-
bewehrung variiert und durch ausführliche nichtlineare Finite-Elemente-Berechnungen er-
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gänzt. Unter zyklischen Lasten werden aufgrund der Versuchsdauer lediglich lastabhängige 
Parameter sowie Bewehrungsanordnungen variiert. In der Modellbildung wird ein Zusam-
menhang zwischen statischer und zyklischer Beanspruchung beschrieben. 
Die Beurteilung der Schubtragfähigkeit der PZ_mod-Form in UHPC erfolgt auf Grundlage 
von experimentellen Untersuchungen mittels Standard Abscherversuchen. Die Leistungsfä-
higkeit des Verbundmittels wird weiterhin durch Berechnungen mit unterschiedlichen Metho-
den aus dem Stahlbau überprüft (Örtliches Konzept bzw. Strukturspannungskonzept). 
Die vorgestellten Fragestellungen werden in dieser Arbeit entsprechend folgender Gliederung 
behandelt: 
In Kapitel 2 wird der Stand der Forschung zum Ermüdungsverhalten von Beton (Normalbeton 
und UHPC) und Stahl sowie zum Zug- und Schubtragverhalten von Verbunddübelleisten vor-
gestellt.  
Kapitel 3 beschreibt die eigenen Versuche unter statischer und zyklischer Zugbeanspruchung 
am Einzelzahn in UHPC. Darauf aufbauend wird in Kombination mit numerischen Untersu-
chungen in Kapitel 4 ein geschlossenes Ingenieurmodell zur Berechnung der Versagensspiel-
zahl von Verbunddübelleisten in UHPC unter Zugschwellbeanspruchung erarbeitet. 
In Kapitel 5 werden zyklische Abscherversuche im Standard- und Einzelabscherversuch mit 
Normalbeton und UHPC vorgestellt, ausgewertet und analysiert. Die theoretischen Untersu-
chungen zu diesen Versuchen folgen in Kapitel 6. Auf Grundlage der Versuche in Normalbe-
ton und weiterführenden Finite-Elemente-Untersuchungen wird eine zyklische Dübelkennli-
nie hergeleitet, um die Verdichtung des Betons im Lasteinleitungsbereich und das damit ver-
bundene Schlupfwachstum zu beschreiben. Mithilfe des Örtlichen Konzepts werden die An-
risszeitpunkte in den Versuchen mit UHPC ermittelt und mit den Versuchsergebnissen vergli-
chen. Durch die Anwendung des Strukturspannungskonzeptes werden außerdem Spannungs-
konzentrationsfaktoren für die PZ-mod-Form hergeleitet. 
Die zyklischen Trägerversuche mit Betongurten aus Normalbeton und UHPC unter positiver 
und negativer Momentenbeanspruchung werden in Kapitel 7 vorgestellt. Die im Versuch ge-
messenen Entwicklungen des Schlupfs, der Durchbiegung und der Baustahlspannungen die-
nen in Kapitel 8 zur Validierung der in Kapitel 6 hergeleiteten zyklischen Dübelkennlinie. 
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2 Stand der Forschung 
2.1 Allgemeines 
Bei nicht-ruhenden Beanspruchungen kann es auch bei Lasten deutlich unterhalb der stati-
schen Tragfähigkeit zum vorzeitigen Materialversagen kommen. Dies wird im Allgemeinen 
als Materialermüdung bezeichnet und gilt gleichermaßen für Beton und Stahl. Da die materi-
alspezifischen Unterschiede zwischen Stahl und Beton signifikant sind, werden in diesem 
Kapitel die wichtigsten Kenntnisse zur Materialermüdung beider Werkstoffe getrennt vonei-
nander vorgestellt. Darauf aufbauend wird das Tragverhalten von Verbundmitteln unter stati-
schen und zyklischen Lasten bei Zug- bzw. Schubbeanspruchung beschrieben und zusam-
mengefasst. 
2.2 Grundlagen zur Ermüdungsbeanspruchung 
Im Allgemeinen kann zwischen niederzyklischer (engl. „low cycle fatigue“) und hochzykli-
scher (engl. „high cycle fatigue“) Beanspruchung unterschieden werden. Bei geringen Last-
wechselspielzahlen und hohen Amplituden spricht man von „low cycle fatigue“, was im We-
sentlichen bei Tragwerken unter Erdbebenbeanspruchung auftritt. „High cycle fatigue“ wiede-
rum ist gekennzeichnet durch eine hohe Anzahl von Lastwechseln bei vergleichbar niedrigen 
Amplituden. Diese Art von Materialermüdung, die im Bauwesen u. a. bei Straßen- und Eisen-
bahnbrücken sowie im Bereich von Windenergieanlagen (onshore und offshore) beobachtet 
wird, stellt den Kernbereich dieser Arbeit dar.  
Der Widerstand eines Materials gegen Ermüdungsbeanspruchungen wird auch als Ermü-
dungsfestigkeit bezeichnet [Zil09]. Zur experimentellen Bestimmung der Ermüdungsfestig-
keit werden i. d. R. Dauerschwingversuche auf konstantem Last- bzw. Spannungsniveau 
durchgeführt. Das Spannungsniveau kann über die spezifischen Ober- (o), Unter- (u) und 
Mittelspannungen (m) charakterisiert werden, woraus sich die Größen der Spannungs-
schwingbreite  bzw. der Spannungsamplitude a ergeben (Bild 2-1). Das Spannungsver-
hältnis R bezeichnet das Verhältnis zwischen Unter- und Oberspannung, wobei bei einem 
positiven Spannungsverhältnis R und negativen Spannungen von Druckschwellbeanspru-
chung bzw. bei positiven Spannungen von Zugschwellbeanspruchungen gesprochen wird. Bei 
negativem Spannungsverhältnis R ist die Wechselbeanspruchung definiert (Bild 2-1). Der für 
diese Arbeit relevante Bereich ist insbesondere die Druckschwellbeanspruchung.  
 
Bild 2-1: Charakteristische Kenngrößen und Beanspruchungsbereiche bei zyklischer Belastung 
Als Schaubilder der Ermüdungsfestigkeit von Werkstoffen werden häufig Wöhlerlinien ver-
wendet. Zur experimentellen Ermittlung werden Probekörper mit konstanten Ober- und Un-
terspannungen harmonisch und zumeist sinusförmig bis zum Bruch belastet. Falls bis zu einer 
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definierten Grenzspielzahl kein Versagen auftritt, werden diese Versuche als Durchläufer 
deklariert. Die Auftragung aller auf unterschiedlichen Spannungsniveaus durchgeführten Ein-
stufenversuche über die jeweiligen Bruchlastspielzahlen ergibt vereinfacht betrachtet eine 
Wöhlerlinie. Sowohl bei Stahl als auch bei Beton wird i. d. R. die Unterspannung konstant 
gehalten und die Oberspannung bzw. die Spannungsschwingbreite variiert. Bei Beton wird 
aufgrund des Einflusses auf die Ermüdungsfestigkeit häufig auch zusätzlich die Mittelspan-
nung m konstant gehalten [Zil09].  
Zur besseren Einordnung der Versuchsergebnisse werden meistens bezogene Spannungen zur 
Darstellung verwendet (bezogene Spannungen S, bezogene Lasten ). Als Bezugswert dient 
zumeist die statische Tragfähigkeit.  
Bild 2-2 (links) stellt den schematischen Verlauf einer Wöhlerlinie für Beton dar, der in Ab-
hängigkeit der Bruchlastspielzahl in drei charakteristische Bereiche unterteilt wird. Bei nie-
derzyklischer Beanspruchung mit weniger als 103 Lastwechseln (LW) liegt der Kurzzeitfes-
tigkeitsbereich. In der Regel spielt dieser Bereich für den Ermüdungsnachweis keine Rolle, da 
die Spannungen und die Spannungsschwingbreiten durch die Nachweise im Grenzzustand der 
Gebrauchstauglichkeit beschränkt werden [Zil09]. Die Lastwechselzahl beim Übergang zum 
Zeitfestigkeitsbereich bei hochzyklischer Beanspruchung ist nicht genau definiert [Pfa02]. Für 
Beton deckt dieser Bereich Bruchlastspielzahlen zwischen 103 und 107 bzw. 108 ab [Wef10]. 
Die obere Grenze dieses Bereichs konnte bisher aufgrund der hohen Schwingspielzahlen ex-
perimentell nicht erfasst werden und basiert daher auf theoretischen Untersuchungen oder 
Extrapolationen. Nach KLAUSEN befindet sich der Übergang zum Bereich der Dauerschwing-
festigkeit bei 1010 bis 1011 LW [Kla78]. Die Existenz eines solchen Bereiches, in dem beliebig 
viele Schwingspiele ertragbar sind, konnte für Beton bis heute nicht nachgewiesen werden 
(vgl. auch Kapitel 2.3.3).  
Bei Stahl wird für die Darstellung im Wöhlerdiagramm üblicherweise die Spannungs-
schwingbreite  oder die Spannungsamplitude a verwendet. Für normale Baustähle liegt 
der Übergang von der Kurzzeit- zur Zeitfestigkeit bei etwa 104 LW (Bild 2-2, rechts). Die 
Dauerfestigkeit beginnt ab 106 bzw. 107 LW, wird in der Praxis allerdings oft bei 2106 LW 
(technische Dauerfestigkeit) definiert, um v.a. die Versuchsdauer zu reduzieren [Rad07].  
  
Bild 2-2: Schematische Darstellung von Wöhlerlinien für Beton (links) und Stahl (rechts) 
Für Beton wird aufgrund der ausgeprägten Mittelspannungsabhängigkeit häufig auf die Dar-
stellungsweise der Ermüdungsfestigkeit nach GOODMAN zurückgegriffen [Zil09]. Für eine 
definierte Lastwechselspielzahl (i. d. R. 2106 LW) können in diesem Diagramm mögliche 
Kombinationen aus zulässigen Mittelspannungen und Spannungsschwingbreiten abgelesen 
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werden (Bild 2-3, links). AAS-JACOBSEN [Aas70] modifizierte die Darstellungsart für den 
Druckschwellbereich (Bild 2-3, rechts). 
  
Bild 2-3: Goodman-Diagramm (links) und modifiziertes Goodman-Diagramm (rechts)  
Die Darstellung der Ermüdungsfestigkeit erfolgt im Stahlbau auch über die ertragbare Span-
nungsamplitude a als primäre Einflussgröße, aufgetragen über die Mittelspannung m (Bild 
2-4, links, [Rad07]). Eine weitere häufig benutzte Darstellungsweise kann nach SMITH erfol-
gen, indem die ertragbare Ober- o bzw. Unterspannung u über die Mittelspannung m dar-
gestellt wird (Bild 2-4, rechts, [Rad07]). Die Zugfestigkeit des Materials z ist zusätzlich 
markiert.  
  
Bild 2-4: Darstellung der Dauerfestigkeit im Haigh- (links) und Smith-Diagramm (rechts) 
2.3 Ermüdungsverhalten von Beton 
2.3.1 Allgemeines 
Ein Schwerpunkt dieser Arbeit liegt in der Untersuchung des Betons im Lasteinleitungsbe-
reich von Verbunddübelleisten. Da dieser Bereich einem ausgeprägten mehraxialen 
Druckspannungszustand unterliegt, wird in diesem Kapitel neben der einaxialen die mehraxia-
le Druckschwellbeanspruchung betrachtet und der aktuelle Stand der Forschung zusammenge-
fasst. Soweit Untersuchungsergebnisse vorhanden sind, wird auch der Vergleich zwischen 
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Normalbeton („normal strength concrete“ NSC) und ultrahochfestem Beton („ultra high per-
formance concrete“ UHPC) angestellt. 
Bei den in Kapitel 3 beschriebenen Versuchen sind u.a. zyklische Zugspannungen versagens-
relevant. Der Stand der Forschung zur Betonermüdung unter Zugbeanspruchung ist ausführ-
lich in [Cor84], [Kes02], [Heg12], [Mar13] und [Tew14] beschrieben.  
2.3.2 Statische Druckbeanspruchung 
Das Verhalten von Beton unter Ermüdungsbeanspruchung wurde bisher noch nicht so aus-
führlich erforscht wie das metallischer Werkstoffe. Als Grund hierfür kann vor allem die He-
terogenität des Betons genannt werden. Der Schädigungsprozess unter Druckschwellbean-
spruchung scheint allerdings dem unter statischer Belastung ähnlich zu sein [Zil09], welches 
nachfolgend kurz beschrieben wird. 
Einaxialer Druck 
Aufgrund von Hydratations- und Schwindprozessen entstehen bereits vor der Belastungspha-
se erste Mikrorisse in der Kontaktzone zwischen Zuschlag und Zementsteinmatrix, die auf 
eine Ausdehnungsbehinderung der Matrix durch die Zuschlagskörner zurückzuführen sind. 
Bis etwa 30-50% der Druckfestigkeit stellt sich in der Belastungsphase eine lineare Arbeitsli-
nie ein. Anschließend erfolgt ein Anwachsen der Mikrorisse aufgrund von Zugspannungen an 
den Korngrenzen. Bei etwa 70-90% der statischen Druckfestigkeit beginnen sich diese zu 
vereinigen und erste Risse durch die Matrix entstehen. Steifigkeitsverluste sind zu verzeich-
nen und die Arbeitslinie geht über in den nichtlinearen Vorbruchbereich. Bis zum Erreichen 
der Festigkeit entstehen weitere Risse, bis es schließlich zur Entfestigung kommt und sich im 
Zuge dessen erste Bruchflächen bilden (Bild 2-5, links).  
  
Bild 2-5: Normalbeton (links, nach [Pöl00]) und UHPC (rechts, nach [Leu08]) unter uniaxialer 
Druckbeanspruchung  
Ultrahochfester Beton (UHPC) verhält sich unter Druckbeanspruchung bis etwa 80-90% der 
Druckfestigkeit nahezu linear-elastisch (Bild 2-5, rechts). Weiterhin besitzt UHPC im Ver-
gleich zu normal- und hochfestem Beton aufgrund der höheren Packungsdichte im Feinst-
stoffbereich sowie bspw. Basalt als Zuschlag einen höheren E-Modul. Bei Druckfestigkeiten 
zwischen 150 und 230 N/mm² liegen die E-Moduln zwischen 43.000 und 55.000 N/mm² 
[Leu08]. Im Gegensatz zu Normalbeton verlaufen die Bruchflächen aufgrund der hohen Ze-
mentsteinfestigkeit und des guten Verbundes zwischen Zuschlag und Matrix durch die Zu-
schlagskörner. Das Versagen nach Erreichen der Druckfestigkeit erfolgt spröde. Durch eine 
moderate Faserzugabe kann bei UHPC ein duktiles Nachbruchverhalten erreicht werden (Bild 
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2-5, rechts). Ein Einfluss auf den elastischen Bereich der Arbeitslinie kann dadurch nicht fest-
gestellt werden. 
Mehraxialer Druck 
Das Materialverhalten von Beton unter mehraxialer Druckbeanspruchung sowie der Stand der 
Forschung auf diesen Gebieten wurde ausführlich in [Spe08] behandelt. An dieser Stelle wer-
den die für diese Arbeit relevanten Erkenntnisse zu NSC und UHPC unter mehraxialer stati-
scher Druckbeanspruchung zusammengefasst.  
Bild 2-6 (links) zeigt Versuchsergebnisse von SPECK als Mittelwerte von Versuchsserien be-
zogen auf die einaxiale Druckfestigkeit für Betone mit unterschiedlichen Festigkeiten unter 
zweiaxialer Druckbeanspruchung [Spe08]. Weiterhin ist das zweiaxiale Bruchkriterium aus 
[Cur00] angegeben. Insgesamt zeigt sich, dass der Beton mit einer Festigkeit von 
fc‘= -61,2 N/mm² trotz höherer Druckfestigkeit den Übergang zu Normalbeton bei zweiaxia-
lem Druck darstellt. Das Verhalten der Betone mit höherer Festigkeit unterscheidet sich hin-
gegen deutlich. Begründet wird dieses Verhalten u.a. durch die Herstellung mit Microsilika, 
wodurch eine wesentlich homogenere Struktur erreicht wird [Spe08]. Die Form des Festig-
keitsverlaufs ist gedrungener und die zweiaxiale bezogene Festigkeit nimmt mit zunehmender 
Druckfestigkeit ab (Bild 2-6, links).  
  
Bild 2-6: Zweiaxiale Druckfestigkeit von NSC und HSC (links) und UHPC (B4Q) mit Variation des 
Fasergehalts im Vergleich zu Normalbeton (rechts) nach [Spe08] 
In [Spe08] wird ebenfalls von Versuchen an UHPC-Würfeln unter zweiaxialer Druckbean-
spruchung berichtet. Beispielhaft sind in Bild 2-6 (rechts) die Verläufe der zweiaxialen bezo-
genen Festigkeit der grobkörnigen B4Q-Mischung [SPP1182] mit unterschiedlichen Faserge-
halten und –geometrien (2,5 Vol.-%: Ø = 0,15 mm, l = 9 mm; 0,9 Vol.-%: Ø = 0,15 mm, 
l =17 mm) dargestellt. Die einaxiale Festigkeit ist bei der Mischung mit geringem Faserge-
halt im Mittel etwa 10 N/mm² größer als bei hohem Fasergehalt. Bei zweiaxialer Belastung 
weisen beide Mischungen ähnliche Festigkeiten auf, was an der höheren bezogenen Festigkeit 
der B4Q-2,5-Mischung erkennbar wird (Bild 2-6, rechts). Der Beton mit höherem Fasergehalt 
verhält sich nach den Versuchen von SPECK duktiler. Das sprödere Verhalten der B4Q-0,9-
Mischung wird als Begründung für die geringe Festigkeitssteigerung gegenüber der einaxia-
len Festigkeit genannt. Der faserfreie Beton weist den geringsten Festigkeitszuwachs unter 
zweiaxialer Beanspruchung auf.  
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Neben den oben beschriebenen Würfelversuchen werden Untersuchungen unter zweiaxialer 
Beanspruchung häufig an Scheiben durchgeführt (siehe z.B. [Kup73]).  
Bei dreiaxialer statischer Druckprüfung von Beton ist insbesondere der Versuchsstand von 
Interesse. Die Betonzylinder wurden ursprünglich in einer „Triaxialzelle“ über einen Flüssig-
keitsdruck, zusätzlich zur Längsbeanspruchung, radial beansprucht (z.B. [Xie95]).  
Ähnlich wie bei Normalbeton zeigt sich bei Hochleistungsbeton, dass er unter dreiaxialem 
Druck deutlich höhere Spannungen als die einaxiale Festigkeit erreicht und sich gleichzeitig 
duktiler verhält als unter einaxialem Druck. Bild 2-7 (links) zeigt das Spannungs-Dehnungs-
Verhalten eines hochfesten Betons mit variabler Radialspannung an Versuchen in der „Triaxi-
alzelle“ von [Xie95]. Mit steigendem Querdruck sind ein deutlich nichtlineares Verhalten 
bereits vor Erreichen der Maximalspannung und ein langsamerer Abfall im Nachbruchbereich 
festzustellen [Xie95].  
  
Bild 2-7: Spannungs-Dehnungs-Verhalten von dreiaxial beanspruchtem Hochleistungsbeton (links, 
nach [Xie95]) und UHPC (rechts, nach [Spe08]) 
Um beliebige Spannungszustände prüfen zu können, wurden schließlich Prüfmaschinen zum 
Testen von Würfeln entwickelt. Da jedoch bei mehraxialer Beanspruchung sehr hohe Span-
nungen erreicht werden, wurden die Prüfkörper verkleinert, was die Ergebnisse teilweise in 
Frage stellt [Spe08]. Die Versuche von SPECK wurden in einer sehr leistungsstarken Triaxial-
Prüfmaschine an der TU Dresden durchgeführt [Spe08]. Damit war es möglich, je Belas-
tungsachse 5.000 kN Druck auf die Würfel aufzubringen und somit auch Hochleistungs- und 
Ultrahochleistungsbeton unter mehraxialem Druck zu prüfen. 
In Bild 2-7 (rechts) ist das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von UHPC (M2Q-Mischung; 
2,5 Vol.-% Fasern) in alle drei Richtungen für einaxiale, zweiaxiale und dreiaxiale Beanspru-
chung anhand von Messungen aus [Spe08] dargestellt. Der Verlauf der einzelnen Dehnungen 
ist maßgeblich beeinflusst durch das gewählte Spannungsverhältnis, da die verschiedenen 
Richtungen über die Querdehnungszahl miteinander gekoppelt sind [Spe08]. Wie in den Ver-
suchen mit HSC (Bild 2-7, links) führte die Einleitung der zweiten und dritten Druckkraft 
neben der höheren Festigkeit zu einer verbesserten Duktilität, allerdings in deutlich geringe-
rem Maße. 
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Für Betone bis zu einer Festigkeit von C90/105 sind in [EN1992] Gleichungen zur Ermittlung 
der mehraxialen Festigkeit angegeben. Die einaxiale Druckfestigkeit fck darf demnach in An-
hängigkeit der Querdruckbeanspruchung 2 erhöht werden: 
)0,5000,1( 2, ckckcck fff   für 2 ≤ 0,05  fck 
)5,2125,1( 2, ckckcck fff   für 2 > 0,05  fck 
(Gl. 2-1) 
Weiterhin können die entsprechenden Stauchungen berechnet werden, wobei c2 und cu2 nach 
[EN1992] tabellarisch in Abhängigkeit der Betonfestigkeitsklasse zu ermitteln sind: 
 2,2,2 ckcckccc ff   
ckcuccu f22,2 2,0    
(Gl. 2-2) 
Daraus lässt sich die Spannungs-Dehnungs-Linie für Beton unter mehraxialer Druckbean-
spruchung ableiten (Bild 2-8).  
 
Bild 2-8: Spannungs-Dehnungs-Linie für Beton unter mehraxialer Druckbeanspruchung nach 
[EN1992] 
Teilflächenpressung 
Beispielsweise bei Verankerungen von Spanngliedern, bei Elementen der Befestigungstechnik 
aber auch in der Krafteinleitung von Verbundkonstruktion werden hohe Lasten konzentriert 
auf kleine Flächen in den Beton eingeleitet. Die Spannungen, die dabei im Beton auftreten, 
betragen dabei ein Vielfaches der einaxialen Druckfestigkeit.  
LIEBERUM führte zur Untersuchungen der ertragbaren Teilflächenpressung von Beton Versu-
che an Zylindern (Ø 400 mm, h = 450 mm) durch, die zur Aufnahme der Querdruckspannun-
gen mit sechs Ø 8 mm Bügeln bewehrt wurden. Die Lasteinleitung erfolgte über Laststempel 
mit unterschiedlichen Durchmessern [Lie87]. Es wurde ein Beton C40/50 verwendet. 
Die gemessene Eindringung des Stempels wird in [Lie89] auf den Stempeldurchmesser bezo-
gen. Bis zu einer Spannung von etwa 200 N/mm² (entspricht der 5-fachen einaxialen Festig-
keit) verlaufen alle Kurven nahezu linear und deckungsgleich, bis sich daran anschließend ein 
zunehmend nichtlineares Verhalten und abweichende Verläufe einstellen. Die erreichten ma-
ximalen Spannungen schwanken in den Versuchen von LIEBERUM zwischen 380 und 
550 N/mm² (etwa 14-fache einaxiale Festigkeit). Ein Einfluss des Stempeldurchmessers konn-
te nicht festgestellt werden (Bild 2-9, links).  
Bild 2-9 (rechts) zeigt den experimentell ermittelten Einfluss der einaxialen Betondruckfes-
tigkeit. Bei allen Versuchen stellt sich auch hier ein lineares Verhalten bis 200 N/mm² ein. 
Während sich bei den Festigkeiten 29 N/mm² und 39 N/mm² anschließend ein zunehmend 
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nichtlineares Verhalten zeigt, verläuft die Kurve für die hohe Festigkeit von 57 N/mm² bis 
kurz vorm Erreichen der Maximalspannung von etwa 630 N/mm² (etwa 11-fache einaxiale 
Festigkeit) weitestgehend linear. Die Maximalpressung bei dem Beton mit fc = 39 N/mm² 
beträgt etwa 420 N/mm² (etwa 11-fache einaxiale Festigkeit) und bei fc = 29 N/mm² etwa 
390 N/mm² (etwa 13,4-fache einaxiale Festigkeit). Das Versagen wird in Analogie zum 
Grundbruch in der Bodenmechanik beschrieben. Die Ergebnisse deuten an, dass die ertragba-
re Flächenpressung unterproportional mit der Druckfestigkeit ansteigt. Näherungsweise zeigt 
sich damit der Einfluss der Zugfestigkeit, die ebenfalls unterproportional mit der Druckfestig-
keit ansteigt [Rei03]. 
  
Bild 2-9: Einfluss des Stempeldurchmessers (links) und der Betonfestigkeit auf (rechts) auf die 
ertragbaren Spannungen unter Teilflächenbelastung 
Eine weitere Laststeigerung nach dem Lastmaximum aus Bild 2-9 ist nach dem Spannungsab-
fall noch möglich, allerdings ist dieser Bereich nach [Lie89] für die baupraktische Anwen-
dung uninteressant, da die lokale Zerstörung des Betons bereits sehr ausgeprägt ist.  
2.3.3 Dauerfestigkeit von Beton 
Als Dauerfestigkeit wird die Höhe einer Beanspruchung bezeichnet, ab der das Material un-
endliche viele Schwingspiele ohne weitere Schädigung ertragen kann. Für Beton wurde die 
Existenz einer Dauerfestigkeit noch nicht bewiesen, sodass er derzeit als zeitfest oder quasi-
dauerfest bezeichnet wird (u.a. [Sie88], [Wei75], [Kla78], [Pfa02]). Laut HOHBERG besteht 
kein Zweifel an der Existenz der Dauerfestigkeit, da eine Beanspruchung existieren muss, die 
die notwendige Energie zur Lösung von Bindungen in der Matrix nicht erreicht [Hoh04]. Ver-
suche von [Kön94] und [Mül83] hingegen versagten erst nach mehr als 109 Lastwechseln, 
was wiederum die Existenz einer echten Dauerfestigkeit hinterfragen lässt.  
Die bekanntesten Untersuchungen zur Dauerfestigkeit von Beton wurden von [Wei75] und 
[Kla78] durchgeführt. In [Wei75] wird von einem Schnittpunkt der Wöhlerlinien ausgegan-
gen, ab welchem diese horizontal verlaufen. Nach diesem Ansatz, in Bild 2-10 (links) am Bei-
spiel von Leichtbeton dargestellt, ergibt sich eine Dauerfestigkeit im Bereich zwischen 109 
und 1010 Lastwechseln. KLAUSEN ermittelt die Dauer- bzw. Quasidauerfestigkeit, indem er die 
Wöhlerlinien extrapoliert und bei Schnittpunkt von zweien die Steigung der flacheren an-
nimmt (Bild 2-10, rechts). Ohne Änderung der Steigung würden nach einem Schnittpunkt bei 
geringeren Unterspannungen und daraus folgend geringeren Mittelspannungen kleinere 
Bruchlastspielzahlen entstehen, was physikalisch nicht zu erklären wäre.  
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Bild 2-10: Dauerfestigkeit nach [Wei75] (links) und nach [Kla78] (rechts) 
Bisher konnte, wie bereits beschrieben, weder experimentell noch theoretisch eine Dauerfes-
tigkeit für Beton nachgewiesen werden. Die hohen Streuungen der Versuchsergebnisse sowie 
die extrem hohe Anzahl an Lastwechseln erschweren diesen Nachweis.  
2.3.4 Einaxiale zyklische Druckbeanspruchung 
Die Dehnungsentwicklung in einem einaxialen zyklischen Druckversuch im Zeitfestigkeitsbe-
reich kann allgemein in folgende drei Phasen unterteilt werden, die am Beispiel eines Ver-
suchs von HOLMEN in Bild 2-11 (links) dargestellt sind [Hol79]: 
Phase 1: Die überproportionale Dehnungszunahme in Phase 1 ist geprägt durch die An-
fangsschädigung in Form von Mikrorissen sowie Spannungsumlagerungen 
aufgrund von Fehlstellen im Gefüge. Daraus ergibt sich eine Abnahme der 
Steifigkeit.  
Phase 2: Der größte Anteil der Lebensdauer ist geprägt durch einen kontinuierlichen 
Dehnungszuwachs bzw. eine Steifigkeitsabnahme bedingt durch ein stabiles 
Mikrorisswachstum. Dies ist weniger ausgeprägt als in Phase 1. 
Phase 3: Der Anfang von Phase 3 ist gekennzeichnet durch ein instabiles Risswachstum 
(Schadenslokalisierung), was sich in einer starken Dehnungszunahme bzw. 
Steifigkeitsabnahme äußert. Das Versagen wird schließlich, wie im statischen 
Fall, durch die Ausbildung von Bruchflächen eingeleitet. 
Bezüglich der Phasenübergänge sind für Normalbeton in der Literatur unterschiedliche Aus-
sagen zu finden. PFANNER erstellte daher eine Datenbank und wertete diese zur Ermittlung 
statistisch abgesicherter Grenzen aus [Pfa02]. Als Ergebnis wird der Übergang von Phase 1 zu 
Phase 2 bei einer normierten Bruchlastspielzahl N/Nf von 0,20 und von Phase 2 zu Phase 3 
mit 0,80 angegeben, was auch zu dem in Bild 2-11 (links) gezeigten Versuche von [Hol79] 
passt.  
WEFER untersuchte das Materialverhalten von UHPC unter einaxialer Druckschwellbeanspru-
chung [Wef10]. Im Rahmen dieser Untersuchungen wurden auch Vergleiche der Dehnungs-
verläufe zwischen UHPC und NSC angestellt. Danach können die Ergebnisse von [Pfa02] 
bzgl. der Phasenübergänge, auch für NSC, in der Messwertdarstellung nicht reproduziert wer-
den. Die Grenzen liegen hiernach vielmehr bei N/Nf = 0,05 und N/Nf = 0,95 (Bild 2-11, 
rechts). Die Ergebnisse sind allerdings vergleichbar mit Versuchen aus [Kla78]. Ab 
N/Nf = 0,20 zeigen die Kurven von UHPC und NSC einen nahezu parallelen Verlauf. In Pha-
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se 1 sind geringfügige Unterschiede erkennbar, die vermuten lassen, dass die Phase der Span-
nungsumlagerungen bei UHPC weniger ausgeprägt ist. Dies kann auch über die höhere Pa-
ckungsdichte bzw. das fehlende Kapillarporensystem begründet werden und erklärt die gerin-
geren Bruchlastspielzahlen [Wef10]. Weiterhin konnte aufgrund großer Streuungen der Mess-
ergebnisse und der relativ geringen Datenbasis keine Dauerfestigkeit nachgewiesen werden. 
Die Interpretation des Ansatzes nach [Wef10] lässt den Schluss zu, dass für UHPC keine 
Dauerfestigkeit existiert. FITIK bestätigte die von WEFER ermittelten Phasenübergänge auch 
für den Druck-Zug-Wechselbereich [Fit12].  
  
Bild 2-11: Verzerrungsevolution von Normalbeton nach [Hol79] (links) und Vergleich zwischen 
Normalbeton und UHPC, nach [Wef10] (rechts)  
Die Schädigungsentwicklung im Beton während der Ermüdungsbeanspruchung kann auch 
durch die Erfassung der Probensteifigkeit beschrieben werden. HOLMEN wertete dafür den 
Sekantenmodul Es aus den Hysteresen der Druckschwellversuche aus [Hol79]. Bereits bei 
Betrachtung der Hysteresen fällt die extreme Steifigkeitsabnahme auf. Mit zunehmender 
Lastwechselspielzahl kann die Veränderung der, betrachtet von der Dehnungsachse, konkaven 
Spannungs-Dehnungs-Beziehung bei Erstbelastung zu einer konvexen Form beobachtet wer-
den (Bild 2-12, links). Bei Auftragung der Sekantensteifigkeit Es der Entlastungskurve über 
die bezogene Lastwechselspielzahl kann analog zur Verzerrungsevolution ein dreiphasiger 
Verlauf festgestellt werden, der ebenfalls über die beschriebenen Rissbildungsprozesse erklärt 
werden kann (Bild 2-12, rechts). Es fällt auf, dass in den Proben am Ende der Lebensdauer die 
Steifigkeit nicht auf null zurückgeht, d.h. auf niedrigerem Spannungsniveau wären weitere 
Lastwechsel möglich.  
  
Bild 2-12: Hysteresenentwicklung (links) und Steifigkeitsänderung für unterschiedliche Oberlastni-
veaus (rechts) nach [Hol79] 
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WEFER wertete zur Betrachtung der Steifigkeitsabnahme von UHPC während der Ermü-
dungsbeanspruchung den Sekantenmodul des letzten vollständigen Lastwechsels SR aus und 
bezog diesen Wert auf den Sekantenmodul bei Versuchsbeginn SA [Wef10]. Die Gegenüber-
stellung zur bezogenen Oberspannung So zeigt eine starke Zunahme der Ergebnisstreuung mit 
kleiner werdender Oberspannung (Bild 2-13, links). Die Ergebnisse deuten, anders als in 
[Hoh04] für NSC, nicht an, dass für ein bestimmtes Oberlastniveau eine Reststeifigkeit von 
SR/SA = 0 erreicht wird. Die Existenz einer Dauerschwingfestigkeit kann durch diese Untersu-
chungen demnach nicht gezeigt werden.  
 
 
Bild 2-13: Bezogener Sekantenmodul SR/SA über die bezogene Oberlast nach [Wef10] (links) und 
experimentell ermittelte Wöhlerlinien von UHPC und NSC nach [Wef10] im Vergleich zu 
NSC nach [Kla78] (rechts) 
Bild 2-13 (rechts) zeigt den von WEFER ermittelten Einfluss der Betonfestigkeit anhand der 
Ergebnisse von Wöhlerversuchen für NSC (25 Versuche) und UHPC (28 Versuche) [Wef10]. 
Bei einer Frequenz von 10 Hz wurden die Einstufenversuche auf drei bezogene Oberspan-
nungsniveaus für eine konstante bezogene Unterspannung von Su = 0,05 durchgeführt. Neben 
den Einzelergebnissen sind die Regressionsgeraden angegeben. Für So = 0,90 liegen die Mit-
telwerte beider Betone etwa in der gleichen Größenordnung, wobei der NSC etwas höhere 
Bruchlastspielzahlen erreicht. Bei So = 0,80 versagen die Probekörper aus NSC deutlich später 
als die aus UHPC. Dieser Trend wird bei So = 0,70 noch deutlicher. Während alle Versuche 
aus UHPC versagen, ergeben die Versuche aus NSC auf diesem bezogenen Spannungsni-
veaus nur Durchläufer. Ein Vergleich zur Regressionsgeraden der Versuche von KLAUSEN 
[Kla78] an NSC ergibt zwar die gleiche Steigung, allerdings verschoben zu höheren logarith-
mierten Bruchlastspielzahlen. Als Begründung kommen bspw. Unterschiede im Versuchsauf-
bau, in der Prüffrequenz oder der Betonmischungen in Frage. Verglichen mit den NSC-
Mischungen verläuft die Regressionsgerade der UHPC-Mischung deutlich steiler, was gerin-
gere Bruchlastspielzahlen unter high-cycle-fatigue bedeutet. 
2.3.5 Mehraxiale zyklische Druckbeanspruchung 
Eine wichtige Fragestellung dieser Arbeit ist die Untersuchung des Betons im Lasteinlei-
tungsbereich von Verbunddübelleisten unter Ermüdungsbeanspruchung sowie daraus entste-
hende Schädigungen in Form von plastischen Dehnungen oder Steifigkeitsdegradationen. Da 
dieser Bereich einem mehraxialen Spannungszustand unterliegt, wird nachfolgend der aktuel-
le Stand der Forschung zum Ermüdungsverhalten von Beton unter mehraxialer zyklischer 
Druckbeanspruchung zusammengefasst. 
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Prinzipiell kann ein positiver Einfluss von Querdruckbeanspruchungen erwartet werden, da 
eine solche Beanspruchung die Ausbildung von Mikrorissen reduziert.  
Zweiaxiale Beanspruchung 
An Würfeln mit einer Kantenlänge von 100 mm wurden von ZHU ET.AL. zweiaxiale Druck-
schwellversuche mit unterschiedlichen Querdruckbeanspruchungen 2 bezogen auf die 
einaxiale Festigkeit fc (S2 = 2 / fc = 0; 0,25; 0,50 jeweils bei Erreichen der Oberlast) durchge-
führt [Zhu03]. Die bezogene Oberlast variierte zwischen S1,o = 0,65 und S1,o = 1,05 bei kon-
stantem Unterlastniveau von S1,u = 0,10. Die Versuchsergebnisse werden u.a. in Wöhlerlinien 
dargestellt (Bild 2-14, links). Unter Beachtung der logarithmischen Darstellungsweise der 
Lastwechselspielzahl kann eine signifikante Vergrößerung der Bruchlastspielzahl bei einem 
Querdruck von 2 / fc =0,25 im Vergleich zu den Versuchen ohne Querdruck verzeichnet wer-
den. Dieser Effekt wird bei weiterer Steigerung des Querdrucks auf 2 / fc =0,50 verstärkt, 
allerdings nicht in gleichem Maße. Im Bereich hoher Lastwechselspielzahlen scheint der Ein-
fluss geringer zu werden bzw. nicht mehr vorhanden zu sein, was an den unterschiedlichen 
Neigungen erkennbar ist. 
Der Verlauf der Verzerrungsevolution ist für S2 =2 / fc = 0,25 in Bild 2-14 (rechts) dargestellt. 
Ähnlich wie bei den einaxialen Versuchen lässt sich ein dreiphasiger Verlauf erkennen. Die 
Phasenübergänge liegen für Phase 1  Phase 2 bei etwa 0,1 und bei Phase 2  Phase 3 bei 
etwa 0,9 der bezogenen Bruchlastspielzahl [Zhu03].  
  
Bild 2-14: Wöhlerlinien für verschiedene Querdruckbeanspruchung (links) und Verzerrungsevolution 
für einen Querdruck von 25% (rechts) bei zweiaxialer Beanspruchung nach [Zhu03] 
Der positive Effekt der Querdruckbeanspruchung wurde auch von SU experimentell an klein-
formatigen Stahlbetonscheiben nachgewiesen [Su88] und in Wöhlerlinien dargestellt (Bild 
2-15, links). Während die Spannungsverhältnisse 2/3 = 0,20 und 2/3 = 0,50 kaum Unter-
schiede in den Wöhlerlinien zeigen, nimmt der positive Einfluss für 2/3 = 1,0 wieder leicht 
ab. Trotzdem können jeweils deutlich mehr Lastspiele ertragen werden als bei den Versuchen 
ohne Querdruck. SU begründet diesen positiven Effekt durch eine Reduzierung des Mikroriss-
fortschritts infolge der Querdruckspannungen [Su88].  
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Bild 2-15: Wöhlerlinien für verschiedene Querdruckbeanspruchung nach [Su88] (links) und Versa-
genskurven nach [Grü06] (rechts) bei zweiaxialer Beanspruchung  
Auf Basis der Versuche aus [Su88] wurden in [Grü06] Versagenskurven in Abhängigkeit der 
Lastwechselspielzahl sowie der Beanspruchungssituation hergeleitet (Bild 2-15, rechts). Es 
wird deutlich, dass die zweiaxiale Ermüdungsfestigkeit für alle Beanspruchungssituationen im 
Druckschwellbereich höher als die einaxiale ist. Mit Zunahme der Lastwechselzahlen ist zu-
dem eine Verkleinerung der Abstände zwischen den Versagenskurven und damit eine Ver-
sprödung des Betons zu erkennen, was auf den nichtlinearen Verlauf der Wöhlerlinien zu-
rückzuführen ist [Grü06]. 
Dreiaxiale Beanspruchung 
In [Tak74] wurden experimentelle Untersuchungen an Betonzylindern (Ø =100 mm, 
l =300 mm) unter Querdruckbeanspruchung durchgeführt (Bild 2-16, links). Der Querdruck 
wurde dabei über eine Flüssigkeit hydraulisch auf die Zylinder aufgebracht. Während Serie A 
ohne Querdruck ausgeführt wurde, wurden in Serie B etwa 13% und in den Serien C + D etwa 
10% der mehraxialen Betondruckfestigkeit aufgebracht. Bei einer in Längsrichtung konstan-
ten Unterspannung von 20% wurde die Oberspannung variiert (80%, 85% und 90%). Die Er-
gebnisse werden in einem Wöhlerdiagramm dargestellt (Bild 2-16, links). Deutlich zu erken-
nen ist der positive Einfluss der Querdruckbeanspruchung. Allerdings nimmt der positive Ef-
fekt mit steigender Oberspannung ab.  
[Tal96] untersuchten das dreiaxiale Ermüdungsverhalten von unbewehrtem Normalbeton an 
89 zylindrischen Prüfkörpern (Ø 200 mm, h = 600 mm) in einer dreiaxialen Prüfmaschine mit 
maximalem Querdruck von 50 N/mm², der unabhängig von der axialen Last aufgebracht wer-
den konnte. Die Lebensdauer stieg mit größer werdendem, auf die Axiallast bezogenem, 
Querdruck an. Weiterhin wurde festgestellt, dass die Steifigkeit der statisch unter einaxialer 
Last beanspruchten Durchläufer (> 400.000 LW) proportional mit zunehmendem Querdruck 
abnimmt. Dabei blieb die statische Resttragfähigkeit im Vergleich zum einaxialen Versuch 
bei einem bezogenen Querdruck von r = 0,1 (r bezeichnet den auf die Längsdruckspannung 
bezogenen Querdruck) unverändert bzw. nahm bei r = 0,15 ab. GÖHLMANN nimmt diese Un-
tersuchungen, zusammen mit der Arbeit von [Su88], als Hintergrund für seine These, dass die 
Verzerrungsevolution von Beton unter mehraxialer Beanspruchung den typischen dreiphasi-
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gen Verlauf annimmt, allerdings mit unterschiedlichen Punkten der Phasenübergänge in Ab-
hängigkeit der Beanspruchungsart und des Beanspruchungsverhältnisses r [Göh09].  
  
Bild 2-16: Einfluss einer konstanten Querdruckbeanspruchung auf die Ermüdungsfestigkeit von 
Beton nach [Tak74] (links aus [Göh09]) und Einfluss dreiaxialer Druckschwellbeanspru-
chung von UHPC (rechts, nach [Grü14]) 
In [Grü14] wird von dreiaxialen Ermüdungsversuchen an Zylindern aus UHPC in einer Tri-
axialprüfzelle berichtet. Sowohl für statische als auch für zyklische Versuche konnte die Axi-
alkraft und der rotationssymmetrische Querdruck unabhängig voneinander und phasensyn-
chron reguliert werden. Die Prüfkörper wurden analog zu den einaxialen Versuchen ausge-
führt (Zylinder d / h = 60 mm / 180 mm) und mit einer konstanten bezogenen Unterlast von 
Su = 0,05 beaufschlagt. Der Verlauf der Wöhlerlinien ist für Querdruckverhältnisse 
r = 11 / 33 = 0,064, r = 0,108 und r = 0 in Bild 2-16 (rechts) dargestellt. Die Verläufe unter-
schieden sich signifikant und, im Gegensatz zu vergleichbaren Versuchen aus Normalbeton 
(z.B. [Tak74]), wurde in UHPC ein negativer Einfluss mit steigender Querdruckbeanspru-
chung festgestellt. Die Linien verlaufen steiler und mit zunehmendem Querdruck nimmt die 
Steigung weiter zu. Die unter statischer Beanspruchung beobachtete Steigerung der axialen 
Tragfähigkeit nimmt demnach unter dreiaxialer zyklischer Beanspruchung mit zunehmender 
Lastwechselspielzahl ab. Zyklische Versuche an Zylinder-Kegelstümpfen zur Simulation ei-
ner kombinierten Druck-Querzugbeanspruchung ergaben im Vergleich zu den einaxialen Un-
tersuchungen von [Wef10] keinen signifikanten Unterschied, was an den Wöhlerlinien in Bild 
2-16 (rechts) zu erkennen ist.  
Die bisher zusammengestellten Erkenntnisse beziehen sich größtenteils auf eine aktive (z.B. 
über Flüssigkeitsdruck) aufgebrachte Querdruckbeanspruchung. Im Betonbereich vor der 
Lasteinleitung von Verbunddübelleisten erfolgt die Querdruckbeanspruchung allerdings pas-
siv, entweder über den umfassenden Beton oder über eine Umschnürungsbewehrung. Die 
Umschnürung bei Anordnung von Bewehrung wird erst bei Rissbildung aktiviert und unter-
scheidet sich daher von der aktiven Lastaufbringung, bei der die Ausbildung von Mikrorissen 
reduziert wird. Die umschnürende Wirkung nimmt nach Erstrissbildung weiter zu, bis 
schließlich die Bewehrung anfängt zu fließen. Anschließend fällt die Querdruckbeanspru-
chung ab und der Probekörper versagt durch Bruch der Bügel [Göh09]. 
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Zur Ermittlung des Einflusses einer Umschnürungsbewehrung auf die Ermüdungsfestigkeit 
von Beton wurden in [Hoo00] Versuche an Betonzylindern mit Bügelbewehrung durchge-
führt. Variiert wurde neben dem Bewehrungsdurchmesser der Bügelabstand. Die Ergebnisse, 
dargestellt in Wöhlerlinien, zeigen einen eindeutigen Einfluss des Bügelabstands s. Prinzipiell 
kann durch einen höheren Bewehrungsgrad eine größere Bruchlastspielzahl erreicht werden 
(Bild 2-17). Der Einfluss des Bewehrungsdurchmessers ist hingegen eher gering. Es wurden 
zusätzlich Versuche an Ø 3 mm durchgeführt, die hier aufgrund der großen Streuungen nicht 
aufgeführt sind.  
  
Bild 2-17: Wöhlerlinien für unterschiedliche Umschnürungsbewehrungen [Hoo00] 
2.3.6 Einflüsse auf das Ermüdungsverhalten 
Die Literaturauswertung ergab eine Vielzahl von Einflussparametern auf die Ermüdungsfes-
tigkeit von Beton. Aufgrund der Relevanz für diese Arbeit werden in diesem Abschnitt fol-
gende Einflüsse kurz erläutert: 
 Beanspruchungsart 
 Unterspannung 
 Betondruckfestigkeit 
 Prüffrequenz 
 Faserverstärkung 
Beanspruchungsart 
Es besteht kein Zweifel an dem extremen Einfluss der Beanspruchungsart auf das Ermü-
dungsverhalten von Beton. In [Wei85] wurde zur Verdeutlichung ein Vergleich zwischen 
Druckschwell-, Wechsel- und Zugschwellbeanspruchung angestellt, indem Versuche von 
[Cor84] und [Kla78] gegenüber gestellt wurden. Alle Versuche wurden mit einer bezogenen 
Druckunterspannung von u = 0,05  fc und Normalbeton durchgeführt. Erwartungsgemäß 
konnten unter Druckschwellbeanspruchung die meisten Lastwechsel ertragen werden. Die 
geringste Ermüdungsfestigkeit wurde nach dieser Auswertung bei Versuchen unter Wechsel-
beanspruchung erzielt.  
Unterspannung 
Es ist offensichtlich, dass bei gleichbleibender Oberspannung und geringer werdender Unter-
spannung aufgrund der vergrößerten Spannungsschwingbreite geringere Lastwechselspielzah-
len zu erwarten sind. Die in Bild 2-18 (links) dargestellten Regressionsgeraden wurden von 
KLAUSEN für die Unterspannungsniveaus u = 0,05  fc, u = 0,20  fc, u = 0,35  fc und 
u = 0,40  fc anhand von jeweils bis zu 126 Probekörpern hergeleitet [Kla78]. Es zeigt sich 
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erwartungsgemäß ein deutlich ungünstigeres Ermüdungsverhalten bei kleinen Unterspannun-
gen. Dies ist sowohl an der Lage als auch an der Steigung der Wöhlerlinien zu erkennen. 
In [Loh11] wurden für die Unterspannungsniveaus u = 0,05  fc (88 Versuche), u = 0,20  fc 
(21 Versuche) und u = 0,40  fc (12 Versuche) Wöhlerlinien ermittelt. Auch hier kann mit 
zunehmender Unterlast eine geringere Steigung der Wöhlerlinie und damit ein günstigeres 
Verhalten bei hohen Lastwechselspielzahlen festgestellt werden (Bild 2-18, rechts). Auffällig 
ist bei den Versuchen, sowohl mit NSC (Bild 2-18, links) als auch mit UHPC (Bild 2-18, 
rechts), ein Schnittpunkt der Wöhlerlinien im Bereich von geringen Lastwechselspielzahlen, 
was physikalisch nicht zu erklären ist [Wef10].  
  
Bild 2-18: Einfluss der Unterspannung für NSC (links nach [Kla78]) und UHPC (rechts, nach 
[Loh11]) 
Trotz deutlich geringerer Versuchsanzahl konnte der beschriebene Einfluss der Unterspan-
nung von TUE & MUCHA tendenziell auch für hochfesten Beton (engl. high strength concrete, 
HSC) bestätigt werden [Tue06]. 
Betondruckfestigkeit 
Der Vergleich zwischen NSC und UHPC wurde im Verlauf des Kapitels 2.3 an den Stellen 
behandelt, an denen entsprechende Informationen vorhanden waren. In diesem Abschnitt 
werden Erkenntnisse beschrieben, die explizit aus Untersuchungen zum Einfluss der Beton-
festigkeit auf die Ermüdungsfestigkeit gewonnen wurden. 
Die Versuchsergebnisse zum Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Ermüdungsfestigkeit 
von Beton und die daraus abgeleiteten Interpretationen sind nicht eindeutig. In den Untersu-
chungen von [Gae62] an Betonen mit Druckfestigkeiten von fc = 12,5 N/mm², fc = 22,5 N/mm² 
und fc =45 N/mm² konnte kein eindeutiger Trend festgestellt werden. Vielmehr wird von kei-
ner Abhängigkeit der Wöhlerlinie von der Betondruckfestigkeit ausgegangen. Zu dem glei-
chen Schluss kommen PETKOVIC ET.AL, die Versuche an höherfestem Normalbeton, hochfes-
tem Beton und hochfestem Leichtbeton durchführten [Pet90]. Mit einem bis drei Prüfkörpern 
pro Lastniveau war die Datenbasis allerdings sehr gering. [Ben67] berichten über geringere 
bezogene Restfestigkeiten nach 106 Lastspielen von Betonen höherer Festigkeit bei gleichzei-
tig geringeren plastischen Verformungen. VAN LEEUWEN & SIEMENS erkannten einen negati-
ven Einfluss mit zunehmender Druckfestigkeit an zylindrischen Versuchskörpern (Ø 150 mm, 
h= 450 mm) mit Festigkeiten von fc = 30 N/mm² (38 Versuchs) und fc = 40 N/mm² (60 Versu-
che) [Van79], wie in Bild 2-19 (links) dargestellt. Eine ähnliche Schlussfolgerung zogen 
[Kim96] aus ihren Versuchsergebnissen (Bild 2-19, rechts) an Betonen mit Festigkeiten zwi-
schen fc = 26 N/mm² und fc = 103 N/mm² mit einer konstanten bezogenen Unterspannung 
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Su = 0,25. Die Auswertungen zeigen, dass die Ermüdungsfestigkeit mit zunehmender Druck-
festigkeit sinkt. Auch [Zhao96] stellten ein ungünstigeres Ermüdungsverhalten von HSC ver-
glichen mit NSC fest. Die Aussagen in Bild 2-19 können auch von [Wef10] im Vergleich zu 
UHPC bestätigt werden (Bild 2-13, rechts). 
  
Bild 2-19: Einfluss der Betonfestigkeit (links nach [Van79] und rechts nach [Kim96]) 
Untersuchungen von GRÜNBERG & ONESCHKOW an Zylindern zeigten für hochfesten Beton 
vergleichbare Phasenübergänge in der Verzerrungsevolution wie für UHPC [Grü11]. Analog 
zu den Ergebnissen von [Wef10] ergaben sich die Übergänge bei N/Nf  0,05 und N/Nf  0,95. 
Prüffrequenz 
Die Bestimmung der Belastungsfrequenz auf Tragkonstruktionen, z.B. im Brückenbau, ist 
von diversen Parametern abhängig. So ist die einwirkende Frequenz u.a. bedingt durch den 
Achsabstand und die Geschwindigkeit der überquerenden Fahrzeuge, aber auch durch ihre 
Bremsvorgänge. Auch die Dämpfungseigenschaften der Brückenkonstruktion spielen bei der 
Fragestellung eine Rolle [Wef10]. Beispielsweise können bei Eisenbahnbrücken Frequenzen 
bis 80 Hz erreicht werden [Hoh04]. Somit ist die Fragestellung des Einflusses der Prüffre-
quenz im Labor zur Herleitung von Modellen für die Anwendung in der Praxis besonders 
relevant.  
Es ist unumstritten, dass die Prüffrequenz bzw. die Belastungsgeschwindigkeit einen Einfluss 
auf die Versagensschwingspielzahl von Beton hat. Im Allgemeinen nimmt mit schnellerer 
Belastung, also höherer Frequenz, die ertragbare Lastwechselspielzahl zu. Bestätigungen an-
hand von Versuchen mit Normalbeton sind bspw. in [Spa73], [Van79], [Cor84] oder [Grü11] 
und mit UHPC in [Wef10] und [Grü14] dokumentiert. Der Frequenzeinfluss ist besonders bei 
hohen Oberlasten zu beobachten [Wei75], [Spa73]. Untersuchungen von HOHBERG zeigten 
nur im Bereich zwischen 0,1 und 10 Hz einen Frequenzeinfluss [Hoh04]. Höhere und geringe-
re Frequenzen hingegen lassen ähnliche Bruchlastspielzahlen erwarten. In [RIL84] wird auf 
Grundlage von Versuchen gefolgert, dass bei einer Belastungsfrequenz zwischen 1 und 15 Hz 
bei bezogenen Oberspannungen o ≤ 0,75  fc nur ein geringer Einfluss vorhanden ist.  
Faserverstärkung 
Die Faserverstärkung des Betons beeinflusst unter statischer Beanspruchung hauptsächlich 
das Zug- bzw. Biegezugverhalten. Die Druckfestigkeit wird im Allgemeinen nicht wesentlich 
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vergrößert, allerdings ist bei Anordnung von Stahlfasern ein deutlich duktileres Verhalten im 
Nachbruchbereich zu beobachten (vgl. auch Kapitel 2.3.2).  
Unter zyklischer Belastung konnten bei Stahlfaserbeton bisher zwei gegenläufige Effekte 
festgestellt werden. Zum einen wirken die Stahlfasern als Schwachstelle in der Betonmatrix 
und somit rissinitiierend und zum anderen haben Fasern eine rissüberbrückende Wirkung 
[Wef10].  
LEE & BARR werteten verschiedene Versuche aus der Literatur aus und erstellten eine Daten-
bank [Lee04]. Unter Druckbeanspruchung wurden Versuche von [Pas97], [Grz93], [Cac99], 
[Do93] und unter Biegezugbeanspruchung u.a. von [Zha96], [Zha97], [Baz93], [Cac99] be-
trachtet. Die Ergebnisse sind anhand von Wöhlerlinien in Bild 2-20 dargestellt. Unter reiner, 
einaxialer Druckbeanspruchung kann kein signifikanter Einfluss der Stahlfasern festgestellt 
werden (Bild 2-20, links), wohingegen sich die Fasern bei Biegezugbeanspruchung positiv 
auswirken. Dieser Effekt ist an der oberhalb verlaufenden Wöhlerlinie zu erkennen und 
nimmt scheinbar mit höherem Fasergehalt ab (Bild 2-20, rechts). 
  
Bild 2-20: Wöhlerlinien für faserverstärkten und faserfreien Normalbeton unter Druckschwellbean-
spruchung (links) und Biegebeanspruchung (rechts) nach [Lee04] 
WEISU & HSU untersuchten das Ermüdungsverhalten von Stahlfaserbeton unter zweiaxialer 
Druckschwellbelastung [Weis95] und führten zusätzlich einen Vergleich mit Versuchen aus 
faserfreiem Normalbeton von SU & HSU [Su88] durch. Die Wöhlerlinien der Versuche ohne 
Querdruckbeanspruchung (2 / 3 = 0) beider Betone sind ähnlich, wobei das Verhalten des 
Stahlfaserbetons bei bezogenen Oberlasten von So = 0,7 bis 0,9 etwas günstiger erscheint 
(Bild 2-21). Bei allen Versuchen mit Querdruck ist das Verhalten des Stahlfaserbetons güns-
tiger, wobei sich dieser Effekt mit zunehmendem Querdruck reduziert. Im Bereich hoher 
Lastwechselspielzahlen (N > 106) ist der positive Einfluss der Stahlfasern unwesentlich. Der 
bereits in Kapitel 2.3.5 beschriebene positive Effekt der Querdruckbelastung auf das Ermü-
dungsverhalten ist besonders beim Vergleich zwischen den Versuchen ohne (2 / 3 = 0) und 
mit geringem Querdruck (2 / 3 = 0,20) sichtbar (Bild 2-21, links). Beim Vergleich der 
Querdrücke 2 / 3 = 0,50 und 2 / 3 = 1,0 ist dieser weniger ausgeprägt bzw. dreht sich im 
Bereich hoher Lastwechselspielzahlen (N > 104,5) sogar um (Bild 2-21, rechts).  
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Bild 2-21: Wöhlerlinien für faserverstärkten und faserfreien Normalbeton für verschiedene Quer-
druckverhältnisse aus [Weis95] 
WEFER untersuchte u.a. auch den Einfluss der Stahlfasern auf das Ermüdungsverhalten von 
UHPC [Wef10]. 2,5 Vol.-% Stahlfasern (l =9 mm; l/d = 60) wurden der UHPC Mischung 
beigemischt. Die in Bild 2-22 (links) dargestellten Wöhlerlinien der faserfreien und faserver-
stärkten Mischung weisen nahezu identische Neigungen auf, wobei die faserfreie Mischung in 
dieser Versuchsserie etwas höhere Lebensdauern aufweist. Die Datenbasis war allerdings 
auch deutlich geringer, sodass die Dichtefunktion für die Versuche mit bezogenen Lasten von 
So = 0,70 und Su = 0,05 auf Grundlage der Mittelwerte xi̅ und Standardabweichungen si sowie 
der Annahme einer normalverteilten Grundgesamtheit aufgestellt wurde (Bild 2-22, rechts). 
Auch bei der Darstellungsweise sind keine signifikanten Unterschiede zu erkennen [Wef10]. 
  
Bild 2-22: Wöhlerlinien für faserverstärkten und faserfreien UHPC (links) sowie Dichtefunktionen 
beider UHPC-Mischungen mit So = 0,70 und Su = 0,05 (rechts) nach [Wef10] 
2.4 Ermüdungsverhalten von Stahl 
2.4.1 Allgemeines 
Dieses Kapitel gibt einen kurzen Überblick über den Stand der Forschung im Hinblick auf 
Stahlermüdung. Nach einer kurzen Beschreibung der Kerbwirkung werden die Einflusspara-
meter auf das Ermüdungsverhalten von Stahl schematisch dargestellt. Abschließend werden 
die wesentlichen Konzepte zur Bestimmung der Betriebsfestigkeit erläutert. Weiterführende 
Informationen, insbesondere zu dem weiten Bereich der Kerbspannungslehre, sind der ein-
schlägigen Literatur zu entnehmen [Neu37], [Saw56], [Hai02], [Rad07].  
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2.4.2 Kerbwirkung 
Im Allgemeinen wird die Kerbwirkung als örtliche Beanspruchungserhöhung aufgefasst und 
ist für die Beurteilung der Ermüdungsfestigkeit bei Stahlbauteilen von zentraler Bedeutung 
[Rad07]. Daher interessiert insbesondere bei der Ermittlung der Dauerfestigkeit bei niedrigen 
Mittelspannungen neben der eigentlichen Werkstofffestigkeit die Gestaltfestigkeit; ein Be-
griff, der von THUM [Thu32] eingeführt wurde und die Abhängigkeit der Ermüdungsfestigkeit 
von Bauteilform, Bauteilgröße und Bauteilbelastungsart hervorhebt [Rad07]. Die Dauerfes-
tigkeit wird also durch die Kerbwirkung herabgesetzt. 
 
Bild 2-23: Kerbarten nach [Rad07] 
Bei Kerben wird unterschieden zwischen Formkerben, Werkstoffkerben und Belastungsker-
ben (Bild 2-23), wobei auch mehrere Kerbarten gleichzeitig auftreten können. Bei allen Kerb-
arten entsteht eine örtliche Beanspruchungserhöhung. Formkerben entstehen bei Geomet-
rieänderungen und sind durch Oberflächenkrümmungen bei großem Oberflächenversatz cha-
rakterisiert. Bei Bereichen eines Bauteils mit veränderter Steifigkeit, Elastizität oder Fließ-
grenze in einem sonst homogenen Werkstoff spricht man von Werkstoffkerben. Lokale 
Lasteinleitungen wiederum verursachen Belastungskerben [Rad07].  
2.4.3 Einflüsse auf das Ermüdungsverhalten 
Stahlermüdung ist ein vielschichtiges Problem, welches nicht entkoppelt betrachtet werden 
kann. Neben mikro- und makroskopischen Kerben üben Formunstetigkeiten sowie Oberflä-
chen- und Umgebungseinflüsse (Rauhigkeit, Temperatur, Korrosion) signifikanten Einfluss 
auf das Ermüdungsverhalten von Stahl aus [Rad07].  
 
Bild 2-24: Schematische Darstellung der Einflussparameter zur Schwingfestigkeit nach [Gud99] 
GUDEHUS & ZENNER stellten dennoch einige entkoppelte Parameter auf die Schwingfestigkeit 
bzw. Lebensdauer von Proben im Wöhler-Versuch schematisch dar (Bild 2-24, [Gud99]). 
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2.4.4 Methoden zur Bestimmung der Ermüdungsfestigkeit 
Zur Bestimmung der Ermüdungsfestigkeit sind prinzipiell zwei Methoden bzw. zweckmäßige 
Kombinationen beider Methoden möglich ([Hai02], [Rad07]): 
 Beim experimentellen Nachweis werden Originalbauteile unter realitätsnahen Umge-
bungs- und Lastbedingungen bis zum Versagen geprüft. Die relativ genaue Lebens-
dauervorhersage mit wenigen theoretischen Annahmen steht dem hohen Kosten- und 
Zeitaufwand gegenüber. Das Beanspruchungskollektiv muss jedoch hinreichend genau 
abgeschätzt werden können. 
 Die Bestimmung der Ermüdungsfestigkeit auf rechnerischem Wege ist insbesondere 
bei Großbauwerken mit teuren Bauteilen, z.B. im Schwermaschinenbau, im Anlagen-
bau oder im Brückenbau, die einzige Möglichkeit, da experimentelle Untersuchungen 
hier nicht zweckmäßig sind. Nach dem aktuellen Stand der Forschung ist dies möglich 
auf Grundlage von Nennspannungen (Nennspannungskonzept), Strukturspannungen 
(Strukturspannungskonzept), Kerbspannungen (Kerbspannungskonzept), elastisch-
plastischen Kerbbeanspruchungen (Kerbgrundkonzept bzw. Örtliches Konzept) sowie 
Spannungsintensitätsfaktoren und Rissfortschrittsdaten (Bruchmechanik-Konzept). 
Nachfolgend werden die Konzepte kurz vorgestellt, wobei aufgrund der Relevanz für diese 
Arbeit das Strukturspannungskonzept und das Örtliche Konzept hervorzuheben sind. 
Nennspannungskonzept 
Nennspannungen N sind gemittelte Spannungen in einem Querschnitt, die den tatsächlichen 
Spannungsverlauf allerdings vereinfachend berücksichtigen. Die Spannungsberechnung be-
steht aus einfachen mechanischen Zusammenhängen, die „jedem Ingenieur aufgrund seiner 
Ausbildung geläufig“ [Hai02] sind.  
Zur Verdeutlichung des Unterschiedes zwischen Kerbspannungen und Nennspannungen sind 
in Bild 2-25 Versuchsergebnisse von PETERSEN an Zugproben mit unterschiedlichen Kerb-
formen und identischen Nettoquerschnitten dargestellt [Pet13]. Ein gleicher Nettoquerschnitt 
bedeutet rechnerisch auch identische Nennspannungen N. Zur Ermittlung der Spannungsver-
teilung im elastischen Bereich wurden Dehnungsmesstreifen (DMS) appliziert (Bild 2-25, 
links). Aufgrund der endlichen Breite der DMS kann die Spannung in der Kerbe nicht direkt 
gemessen werden. Dargestellt sind die gemessenen Werte eines bestimmten Lastniveaus so-
wie die Extrapolation zur Kerbe. Je schärfer die Kerbe ausgebildet ist, desto geringer wurden 
die gemessenen Spannungen (gemittelt aus 4 Messwerten) in Querschnittsmitte (Bild 2-25, 
rechts). Dies bedeutet wiederum eine extreme Erhöhung bzw. Konzentration der Spannungen 
am Kerbgrund, dargestellt durch Extrapolation der Messergebnisse. Die eingezeichnete 
Kerbspannung ist allerdings nur qualitativ anzusehen, da die Extrapolation der Messergebnis-
se zur Kerbe, insbesondere bei scharfen Kerben, „problematisch und unsicher“ [Pet13] ist.  
Insgesamt zeigt sich, dass die gemessenen Kerbspannungen mit den theoretischen, ermittelt 
nach der Elastizitätstheorie, zufriedenstellend übereinstimmen [Pet13]. Weiterhin ist der 
Spannungsverlauf mit schärfer werdender Kerbe ungleichförmiger (Bild 2-25). Im Bruchzu-
stand tritt bei scharfer Kerbe nur lokales Fließen im Kerbbereich auf, die Bruchtragfähigkeit 
bleibt unbeeinflusst [Pet13]. 
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Bild 2-25: Gemessene Spannungsverteilung an der gekerbten Probe im Vergleich zur Nennspan-
nung nach [Pet13] 
Zur Berücksichtigung dieser Effekte wird beim Nennspannungskonzept neben der Nennspan-
nung als Einwirkungsgröße die Zuordnung einer Formzahl bzw. einer Kerbfallklasse voraus-
gesetzt. Zur Bewertung des Bauteils muss weiterhin eine Bemessungswöhlerlinie im Nenn-
spannungssystem bekannt sein. Das Konzept stößt bei komplexen Geometrien, bei denen we-
der eine Nennspannung noch eine Kerbfallklasse zugeordnet werden kann, an seine Anwen-
dungsgrenzen [Rad07].  
Strukturspannungskonzept („hot-spot“ Konzept) 
Bei der Ermittlung von Strukturspannungen bleiben zunächst die Kerbstellen unberücksich-
tigt, allerdings sind lokale Spannungsspitzen aufgrund der geometrischen Ausbildung des 
Bauteils zu erfassen. Die Spannungserhöhung kann ausgehend von den Nennspannungen über 
einen Spannungskonzentrationsfaktor (SCF) erfasst werden [Fel12a]. Der SCF verbindet also 
die Nennspannung N mit der Strukturspannung (Gl. 2-3). Die Ermittlung des SCF kann 
durch Dehnungsmessungen in Versuchen oder über Berechnungen mit der Finiten-Elemente-
Methode geschehen. Somit ist die Strukturspannung als fiktive, am „hot-spot“ wirkende 
Spannung zu verstehen (HS). Die expliziten Kerben, in Form von z. B. Riefen oder Schweiß-
nahtausbildungen, können mit Strukturspannungen nicht abgebildet werden. Sie werden daher 
in den Ermüdungsfestigkeitskurven erfasst (siehe [EN1993a]). Änderungen der Struktur sind 
in den Strukturspannungen enthalten. 
NHS SCF    (Gl. 2-3) 
Bisher sind keine allgemeingültigen Regeln zur Ermittlung der Strukturspannungen vorhan-
den. In Abhängigkeit der gewählten Elementierung im FE-Modell und der Auswertemethodik 
sind Unterschiede in der Strukturspannung zu erwarten [Hai02]. Analog zu den IWW-
Empfehlungen [Hob08] können die Strukturspannungen aus zwei oder drei Basispunkten, in 
denen die Nennspannungen aus Dehnungsmessungen oder Berechnungen bekannt sind, linear 
oder quadratisch extrapoliert werden (Bild 2-26, links, [Hai02]). Eine beispielhafte FE-
Berechnung auf Basis dieses Konzeptes zeigt Bild 2-26 (rechts). RADAJ schlägt als alternati-
ves Vorgehen die Linearisierung der Spannungen über die Querschnittsdicke vor [Rad07], 
was eine detaillierte FE-Modellierung voraussetzt.  
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Bild 2-26: Ermittlung der Strukturspannung in Anlehnung an die Empfehlungen des IWW nach 
[Hob08] und beispielhafte Ermittlung von Strukturspannungen nach [Rad07] (rechts) 
Das Strukturspannungskonzept wurde speziell für Schweißverbindungen im Bereich der 
Offshore-Technik entwickelt und basiert auf der Annahme linear-elastischem Materialverhal-
tens [Hai02]. Nach Ermittlung der Strukturspannung wird die Widerstandsseite mithilfe von 
Kerbklassen in Form von Strukturspannungswöhlerlinien gemäß DIN EN 1993-1-9 (Anhang 
B) [EN1993a] oder [Rad06] bestimmt. Insgesamt werden im Vergleich zum Nennspannungs-
konzept sehr wenige Kerbklassen angegeben. Nach [Rad06] darf jedoch statt der Struktur-
spannungswöhlerlinie auch die Nennspannungswöhlerlinie des Grundmaterials verwendet 
werden.  
Bei Verbunddübelleisten wird die entsprechende Geometrie durch Verfahren des thermischen 
Trennens in das Stahlblech eingebracht. Dies wirkt sich nach [P185] auf die Ermüdungsfes-
tigkeit aus: 
 Höhere Härte des Materials bis etwa 3,5 mm entfernt von der Brennschnittkante. 
 Druckspannungen bis 1 mm Entfernung vom Rand durch martensitische volumenver-
größerte Umwandlungen. 
 Zugeigenspannungen im Bereich von 1 bis 6 mm Entfernung zum Rand aus Tempera-
turbelastung. 
 Aus den thermischen Trennverfahren entstehen regelmäßig Riefen in Blechdickenrich-
tung. Die Rauheit der Brennschnittkante ist nach [Son02] aber eher geringer als die 
der Walzhautoberfläche. 
Kerbspannungskonzept 
Als Kerbspannungen bezeichnet man die effektiven Spannungen am Kerbgrund (Bild 2-26, 
links). Im Gegensatz zu Strukturspannungen werden hier die lokalen Einflüsse, z.B. aus der 
Schweißnahtausbildung, direkt berücksichtigt. Analog zur Strukturspannung wird auch bei 
der Ermittlung der Kerbspannung Kt die Nennspannung N mit der sogenannten Kerbform-
zahl Kt erhöht [Fel12a]. Die Kerbformzahl kann mithilfe von numerischen oder messtechni-
schen Methoden ermittelt werden. Für Standardfälle sind die Kerbformzahlen auch aus Hand-
büchern zu entnehmen ([Ant93], [Rad07]). 
NtKt K    (Gl. 2-4) 
Die effektiven Spannungen am Kerbgrund werden auf Grundlage der Elastizitätstheorie be-
rechnet und den örtlich ertragbaren Spannungen gegenübergestellt. Anschließend erfolgt die 
Berechnung analog zum Nennspannungskonzept.  
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Besonders bei komplexen Geometrien ist die Anwendung des Kerbspannungsnachweises zu 
empfehlen [Rad07]. 
Örtliches Konzept (Kerbgrundkonzept) 
Das Örtliche Konzept - auch Kerbgrundkonzept oder Kerbdehnungsnachweis genannt - kann 
als kerbmechanische Erweiterung des werkstoffprobenbasierten Kerbspannungsnachweises 
bezeichnet werden [Rad07] und ermittelt die Lebensdauer bis zum technischen Anriss des 
Stahls, der nach [Bäu91] mit 0,5 mm Länge und 0,25 mm Tiefe definiert ist. Die wichtigste 
Größe stellt hier nicht die elastische Kerbspannung, sondern die elastisch-plastische Kerbdeh-
nung dar. Mit Hilfe des Örtlichen Konzepts kann eine Vorhersage über die Anrisslebensdauer 
schwingungsbeanspruchter Bauteile getroffen werden.  
 
Bild 2-27: Schematischer Aufbau des Örtlichen Konzepts nach [Son02] 
Die Grundlage zur Schädigungsbewertung nach dem Örtlichen Konzept sind keine Bauteil-
versuche, sondern bauteilunabhängige Werkstoffkennwerte, die experimentell am ungekerb-
ten Probestab ermittelt oder empirisch abgeschätzt werden können. In dem Konzept wird an-
genommen, dass sich der Werkstoff im Kerbgrund hinsichtlich Verformung und Anrisszeit-
punkt ähnlich verhält wie die axial beanspruchte ungekerbte Probe. Die Kerbgrundbeanspru-
chung muss schließlich berechnet oder messtechnisch ermittelt werden, um die Schwingfes-
tigkeit den Dehnungs-Wöhlerlinien entnehmen zu können. Bild 2-27 fasst den Aufbau des 
Örtlichen Konzepts schematisch zusammen. Der genaue Berechnungsablauf wird in Kapitel 
6.4.2 anhand eines Beispiels vorgestellt. 
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2.5 Zugtragverhalten von Verbundmitteln im Beton 
Das Tragverhalten eines Verbundmittels bzw. Befestigungselements unter Zugbeanspruchung 
im Beton ist gekennzeichnet durch vier unterschiedliche Versagensarten: (a) Herausziehen, 
(b) Betonausbruch, (c) Spalten und (d) Stahlversagen (Bild 2-28). Das statische Zugtragver-
halten von Kopfbolzendübeln im Beton wurde bspw. in [Eli00] ausgiebig beschrieben.  
(a) Herausziehen (b) Betonausbruch (c) Spalten (d) Stahlversagen 
 
Bild 2-28: Versagensarten von Verbundmitteln unter Zugbeanspruchung ohne Einfluss von Bauteil-
kanten nach [Eli00] 
Aufgrund der Relevanz für diese Arbeit werden nachfolgend das Tragverhalten bei Betonaus-
bruch sowie unter zyklischer Beanspruchung von Kopfbolzendübeln zusammengefasst sowie 
die bisher wenigen Erkenntnisse zum Tragverhalten von Verbunddübelleisten unter Zugbean-
spruchung erläutert. 
2.5.1 Kopfbolzendübel 
Statische Beanspruchung 
Erzeugt das Befestigungselement unter Zugbeanspruchung einen kegelförmigen Ausbruch-
körper des Betons spricht man von einem Betonausbruchversagen. Hierbei wird die Zugfes-
tigkeit des Betons voll ausgenutzt [Eli00]. Die Neigung des Ausbruchkegels steigt nach 
[Eli00] mit zunehmender Verankerungstiefe (Bild 2-29, links), kann jedoch vereinfachend im 
Mittel zu   35° angenommen werden [Zhao95]. Bei Anordnung mehrerer Verbundmittel in 
geringem Abstand zueinander und gleichzeitiger Zugbelastung kommt es zu einem gemein-
samen Ausbruchkegel.  
Zur Bestimmung der Maximallast von Verankerungen bei Betonausbruch wurde das CC-
Verfahren (Concrete Capacity) entwickelt [Eli00]: 
cef
ef
efccu fhk
h
k
hkfkN  5,13221
0
,
 (Gl. 2-5) 
Danach ist die Traglast bei Betonausbruch lediglich von den beiden Parametern Betonzugfes-
tigkeit ( cfk 1 ) und der Oberfläche des Betonausbruchkegels (k2  hef²) abhängig. Da die 
Betonzugspannung über die Mantelfläche nichtlinear verläuft, wurde mithilfe des Faktors 
efhk3 der Maßstabseinfluss berücksichtigt. Experimentelle und numerische Untersuchun-
gen ergaben, dass die Spannungsverteilung näherungsweise durch eine dreieckige Form ange-
nommen werden kann (Bild 2-29, rechts). Die Konstante k wurde schließlich auf Grundlage 
einer Datenbank mit 318 Einzelversuchen für Kopfbolzendübel zu 15,5 N0,5/mm0,5 ermittelt 
[Eli00].  
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Bild 2-29: Neigungswinkel in Abhängigkeit der Verankerungstiefe (links) und vereinfachte Span-
nungsverteilung entlang der Kegelmantelfläche (rechts) nach [Zhao95]  
Ermüdungsbeanspruchung 
Durch die unterschiedlichen Ermüdungseigenschaften der Werkstoffe Beton (Kapitel 2.3) und 
Stahl (Kapitel 2.4) variiert die Versagensart ihres Verbundes in Abhängigkeit der Last-
schwingbreite F und der Schwingspielzahl n (Bild 2-30, links) [Blo03]. Begründet wird die-
ses Verhalten durch das Schneiden der Wöhlerlinien für Stahl und Beton aufgrund der unter-
schiedlichen Neigungen. Daher wird ab diesem Schnittpunkt, also mit größerer Schwingspiel-
zahl, Stahlversagen maßgebend [Blo03]. Weiterhin ist bei geringen Oberlasten (< 25% der 
Kurzzeitbruchlast) kein frühzeitiges Versagen zu erwarten [Eli00].  
Da bereits unter ruhenden Lasten im Bereich der Lasteinleitung Mikrorisse im Beton auftre-
ten, wird das Ermüdungsverhalten unter zyklischem Betonausbruch nicht von einer einleiten-
den Rissphase, sondern vom eigentlichen Risswachstum geprägt. Die Kegelform des Aus-
bruchkörpers wirkt sich dabei günstig aus, da mit zunehmender Länge des Risses eine größere 
Fläche durchtrennt werden muss. Daher nimmt die Spannung an der Rissspitze bei konstanter 
Zugspannung ab, was einen stabilen Rissfortschritt zur Folge hat. Dieser positive Einfluss 
wird auch beim Vergleich der Wöhlerlinie für Betonausbruch, experimentell ermittelt in 
[Lot87], mit der für Beton unter reiner Zug- und Druckbeanspruchung bzw. Verbundversa-
gen, deutlich (Bild 2-30, rechts). 
  
Bild 2-30: Maßgebende Versagensart unter zyklischen Lasten nach [Blo03] (links) und Vergleich 
unterschiedlicher Wöhlerlinien nach [Eli00] (rechts) 
In [Blo03] wird von statischen Versuchen berichtet, die im Anschluss an die Ermüdungsbean-
spruchung durchgeführt wurden, um die Resttragfähigkeit zu bestimmen. Auffällig war hier-
bei, dass die statische Resttragfähigkeit stets über der reinen statischen Traglast lag. Zu einem 
ähnlichen Ergebnis kam auch FURCHE, bei dessen Versuchen sich die statische Tragfähigkeit 
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durch die zyklische Vorbelastung um ca. 16% steigerte [Fur94]. Die Erklärung liegt in der 
lokalen Gefügeänderung des Betons im Bereich der Lasteinleitung. Infolge der hohen Teilflä-
chenpressung werden die Porenwände des Betons zerstört und es entsteht ein pulverisiertes 
Betonmehl, was ein homogenes Materialgefüge aufweist. Dadurch wird die Last gleichmäßi-
ger eingeleitet und Spannungsspitzen werden vermieden, wodurch Traglastreserven hervorge-
rufen werden.  
Im Gegensatz dazu zeigten Versuche von HOEHLER ET.AL. an Kopfbolzendübeln unter nieder-
zyklischer Beanspruchung mit 15-30 Lastwechseln keinen signifikanten Einfluss der zykli-
schen Vorbelastung auf die statische Resttragfähigkeit [Hoe08].  
2.5.2 Verbunddübelleiste 
Zum Zugtragverhalten von Verbunddübelleisten sind dem Autor lediglich Versuche unter 
statischen Lasten bekannt. Nachfolgend werden die Versuchsergebnisse der einzelnen For-
schungsarbeiten vorgestellt. Es sei darauf hingewiesen, dass die Verbundmittelgeometrie und 
auch der Versuchsaufbau stets variierte, was eine Vergleichbarkeit der Ergebnisse erschwert.  
In [HT03] wird von Einzelzahnauszugversuchen an drei unterschiedlichen Geometrien berich-
tet. Danach hat die Größe des Hinterschnitts einen großen Einfluss auf die Steifigkeit im Ver-
such. Die Einbindetiefe betrug jeweils 160 mm. Die statische Traglast lag bei allen Geomet-
rien trotz unterschiedlicher Hinterschnitte in der gleichen Größenordnung (zwischen etwa 130 
und 150 kN). Auf Traglastniveau bedeutet dies eine Spannung im Lasteinleitungsbereich 
(Hinterschnitt) von 715 N/mm², was etwa der 12-fachen einaxialen Festigkeit entspricht. Über 
die Versagensart wird keine Angabe gemacht.  
Teil der Untersuchungen an Sandwich-Verbunddecken mit großen Stegöffnungen in [Abr10] 
war das Tragverhalten der Puzzleleiste im Ausziehversuch. Insgesamt wurden sechs Auszieh-
versuche an jeweils drei Verbundmitteln durchgeführt, wobei die Anordnung und Art einer 
Wendelbewehrung variierte. Die effektive Einbindetiefe betrag etwa 60 mm. Bei allen Versu-
chen trat ein kegelförmiger Betonausbruch als Versagen auf. Durch die Bewehrung vergrö-
ßerte sich der Ausbruchkörper, was eine Traglaststeigerung von etwa 30% ausmachte.  
[Man11] berichtet von Zugversuchen an geschlossenen und offenen Verbunddübelleisten, in 
denen neben der Verbundmittelgeometrie die Betonfestigkeit, die Verankerungstiefe sowie 
die Betonierrichtung variiert wurden. Bei geschlossenen und offenen Ausnehmungen mit ge-
ringer Einbindetiefe traten Betonabplatzungen auf, die als Versagen deklariert wurden. Bei 
größeren Einbindetiefen traten Betonausbruch oder plastische Deformationen des Stahls auf. 
In Abhängigkeit der Betonfestigkeit und der Aussparungsgeometrie konnten Zugtraglasten 
zwischen 60 und 200 kN erreicht werden. Bei offenen Dübelgeometrien und großen Veranke-
rungstiefen (> 4 cm) trat ein Herausziehen auf, wobei die Traglast zwischen 80 und 220 kN 
lag.  
SCHNELL ET.AL. führten kombinierte Push-Pull-Versuche an Puzzleleisten durch, um das Ver-
halten dieses Verbundmittels im Bereich von Stegöffnungen in einem Mikroverbundträger 
(Betongurtdicke entsprach lediglich 5 cm) zutreffend abzubilden [Sch13]. Über hydraulische 
Zylinder wurde eine definierte Normalkraft in den Beton eingeleitet, bevor die Zugkraft in das 
Verbundmittel eingeleitet wurde. Als Ergebnis wurden N-V-Interaktionskurven hergeleitet.  
[Cla14] und [IGF10] berichten von 28 Zug- und Druckversuchen an der Puzzleleiste in einem 
schlanken Normalbetongurt (hc = 10 cm). Neben der Verbundmittelanzahl (ein oder zwei 
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Puzzlezähne) wurde der Einfluss unterschiedlicher Bewehrungsführungen und Längsspan-
nungszustände untersucht. Die höhere Tragfähigkeit der Druckversuche wird über die größere 
Lastübertragungsfläche begründet. Das Tragverhalten eines Puzzlezahns unter Zugbeanspru-
chung wird analog zu dem Tragmechanismus von Ankergruppen nach [Eli00] beschrieben. 
Bei einer effektiven Verankerungstiefe von hef = 60 mm wurden Traglasten zwischen 40 und 
120 kN erreicht.  
2.6 Schubtragverhalten von Verbundmitteln 
2.6.1 Allgemeines 
Zu Beginn dieses Kapitels werden Untersuchungen zur Ausführung von Schubversuchen an 
Verbundmitteln vorgestellt. Anschließend wird das Schubtragverhalten von Verbundmitteln 
getrennt für Kopfbolzendübel und Verbunddübelleisten sowie statischer und zyklischer Bean-
spruchung dargestellt. Die wichtigen Forschungsarbeiten zur Herleitung von zyklischen Dü-
belkennlinien zur Implementierung in nichtlineare Federgesetze von Verbundträger in FE-
Modellen werden ebenfalls getrennt für Kopfbolzendübel und Verbunddübelleisten vorge-
stellt.  
2.6.2 Untersuchungen zum Einfluss des Versuchsstands 
In vielen Forschungsarbeiten wird über den „richtigen“ Versuchsstand diskutiert und die 
Übertragbarkeit des Modellversuchs auf den Träger untersucht (z. B. [Roi87], [Leo88], 
[Gat96], [Döi01]). Aufgenommen in die Normung wurde der Standard-Abscherversuch (oder 
auch Push-Out-Test (POT) genannt), der gemäß [EN1994] auch für zyklische Beanspruchun-
gen verwendet werden darf (Bild 2-31). Eine horizontale Abspannung z.B. mittels Zugstangen 
wird nicht zwingend vorgegeben. Es ist jedoch das Öffnen der Verbundfuge zu vermeiden, 
was im einfachsten Fall über Zugstangen gewährleistet wird. 
 
Bild 2-31: Versuchskörper für Standard-Abscherversuche nach [EN1994], Anhang B.2 
Bis heute gehen die Meinungen unterschiedlicher Forscher über den Kraftfluss und die An-
wendbarkeit von Abscherversuchen nach [EN1994] auseinander. Die Problematik liegt in der 
Aufnahme des auftretenden Momentes, das aus dem Versatz der Lasteinleitung und Auflage-
rung entsteht. Während ROIK & HANSWILLE davon ausgehen, dass die horizontale Druckkraft 
über den oberen Bereich der Betonplatte in den Steg des Stahlträgers abgeleitet werden (Bild 
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2-32, links, [Roi87]), sieht das Modell von LEONHARDT diagonale Druckstreben vor, die sich 
von der Stützfläche der beiden Lasten P/2 auf kürzestem Weg zu den Dübelfüßen ausbilden 
(Bild 2-32, rechts, [Leo88]). Dies bedingt aus Gleichgewichtsgründen die Verteilung der 
Druckkräfte mit nach oben abnehmender Intensität [Leo88]. Im Gegensatz zu ROIK & 
HANSWILLE ist nach Meinung von LEONHARDT am oberen Rand der Betonplatte nur ein ge-
ringer Querdruck vorhanden (Bild 2-32).  
 
Bild 2-32: Theorien zum Kraftfluss im POT nach [Roi87] (links) und [Leo88] (rechts) 
Besonders kritisch sieht LEONHARDT die Verwendung des POT-Versuchsstandes bei zykli-
scher oder dynamischer Beanspruchung. So heißt es beispielsweise: „Es besteht kein Zweifel, 
dass mit Push-Out-Versuchen besonders bei dicken Betonplatten … überhöhte Dauerfestig-
keitswerte erzielt werden, die sich bei den in der Praxis gegebenen Biegeträgern nicht einstel-
len können.“ [Leo88] 
ROIK & HOLTKAMP entwickelten einen Versuchsstand, in dem zwei Versuchskörper mit je-
weils einem Verbundmittel unter nahezu reiner Schubbeanspruchung zyklisch getestet werden 
konnten [Roi89]. Über eine Traverse wurde die Last von einer hydraulischen Presse in die 
Versuchskörper eingeleitet. Die Kräfte aus Exzentrizität zwischen der Lasteinleitung in die 
Betonplatte und der Schwerelinie des Versuchskörpers wurden über Druckkonsolen zurückge-
leitet, was wiederum Reibkräfte im Versuchskörper erzeugte und die Ermüdungsfestigkeit 
günstig beeinflusst. Eine zusätzliche Konstruktion erlaubte zudem die Einleitung von Zug-
kräften, um den Einfluss aus Zug im Trägerflansch zu untersuchen. 
Auch KUHN & BUCKNER entwarfen einen Versuchsstand zur reinen Schubkraftübertragung 
von einem einzelnen Kopfbolzendübel in den Beton unter statischen Lasten [Kuh86]. Die 
leichte Ausmittigkeit der eingeleiteten Last bewirkte eine Zugkraft im Verbundmittel von 
etwa 5% der aufgebrachten Querkraft. Die Last wurde über eine Stahltraverse in die Anker-
platte des Kopfbolzendübels eingeleitet und die im Betonblock entstehenden Kräfte wurden 
über eine weitere Traverse mit Zugstangen aufgenommen. Insgesamt ist die Konstruktion als 
aufwendig zu beurteilen. Außerdem werden bereits bei geringen Einbauungenauigkeiten die 
Versuchsergebnisse signifikant beeinflussen.  
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Speziell zur Untersuchung des Verhaltens von einbetonierten Kopfbolzendübel unter zykli-
scher Belastung entwickelten GATTESCO & GIURIANI den „direct shear test“ [Gat96], einen 
Versuchsstand zur experimentellen Untersuchung von einem einzelnen Kopfbolzendübel un-
ter Schubbeanspruchung. Dieser unterscheidet sich durch den einfachen Aufbau signifikant 
von den Versuchsständen aus [Roi89] und [Kuh86]. Im schematischen Versuchsaufbaus aus 
Bild 2-33 ist zu erkennen, dass die angreifenden Kräfte in einer Wirkungslinie und so eine 
„direkte“ Schubbeanspruchung des Dübels erzeugen. Der Versuchsstand ist sowohl für 
Druck- als auch für Zugbeanspruchung ausgelegt, was die Fachwerkmodelle in Bild 2-33 (d) 
und (e) veranschaulichen.  
 
Bild 2-33: Schematischer Versuchsaufbau nach [Gat96]; (a) Längsschnitt, (b) Unteransicht, (c) 
Querschnitt, (d) Fachwerkmodell Zugbeanspruchung, (e) Fachwerkmodell Druckbean-
spruchung 
Neben den zyklischen Versuchen wurden auch zwei statische Versuche zur Überprüfung der 
Anwendbarkeit des Versuchsstandes durchgeführt. Während Versuch M1 beim Fließen des 
Dübels (3 mm Schlupf) endete, wurde Versuch M2 bis zum Stahlversagen beansprucht (Bild 
2-34, links). Die Dübelkennlinien wurden zusätzlich mit Ergebnissen aus der Literatur an 
Standard Abscherversuchen verglichen und zeigen zufriedenstellende Ergebnisse (Bild 2-34, 
rechts). Um die Ergebnisse auch mit unterschiedlichen Betonen und Dübeln vergleichbar zu 
machen, wählten GATTESCO & GIURIANI eine normalisierte Darstellung. Im Umkehrschluss 
werden durch diese Ergebnisse auch die Anwendbarkeit eines Push-Out Versuchs unter stati-
scher Belastung und insbesondere die gleichmäßige Prüfkraftaufteilung der Prüfkraft auf die 
Verbundmittel bestätigt. 
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Bild 2-34: Ergebnisse der statischen Versuche (links) und Vergleich mit Versuchen aus der Literatur 
(rechts) nach [Gat96] 
DÖINGHAUS untersuchte den Einsatz von Kopfbolzendübeln in hochfestem Beton [Döi01]. 
Zur Sicherstellung eines duktilen Verformungsvermögens wurden modifizierte Kopfbolzen-
dübel getestet, die gleichzeitig eine hohe Anfangssteifigkeit und Tragfähigkeit aufweisen soll-
ten. Diverse Modifizierungen, wie Doppeldübel, Gummipolster oder hochfestes Dübelmateri-
al, bedurften eines ausgiebigen Versuchsprogramms. Die Neuentwicklung eines Einzel-
Abscherversuchs (Single-Push-Out Test „SPOT“) stellte eine einfache Durchführung sicher 
und sorgte zudem für eine nahezu reine Schubbeanspruchung [Döi01].  
  
Bild 2-35: Statische Versuchsergebnisse POT und SPOT, nach [Döi01] (links) und nach [Hei11] 
(rechts) 
Bild 2-35 (links) zeigt die Ergebnisse von drei Push-Out Versuchen mit jeweils 8 Kopfbol-
zendübeln im Vergleich zu den Single-Push-Out Versuchen mit identischen Randbedingun-
gen. Danach ergibt der SPOT etwas höhere Traglasten (PRk,POT = 159 kN; PR,SPOT = 172 kN) 
und etwas geringere Duktilität (uk,POT = 3,6 mm; uk,SPOT = 2,7 mm). Letzteres ist auch auf 
das fehlende Umlagerungspotential zu benachbarten Dübeln zurückzuführen. Weiterhin sind 
etwas größere Streuungen der Versuchskurven bei Untersuchung nur eines Verbundmittels zu 
erkennen. Ähnliche Resultate lieferte der Vergleich der Versuchsstände bei Kopfbolzendü-
beln, die durch Anbringen einer Hülse und eines Gummipolsters modifiziert wurden [Döi01]. 
DÖINGHAUS folgert, dass die Dübeltragfähigkeiten bei Einzel-Abscherversuchen immer zwi-
schen 10 und 25% größer sind als im POT. 
HEINEMEYER führte Push-Out- und Single-Push-Out Versuche an Verbunddübelleisten mit 
Puzzle- und Sägezahnform in ultrahochfestem Beton (UHPC) durch [Hei11]. Hierzu wurde 
ein Versuchsstand in Anlehnung an [Döi01] verwendet, der für die großen Verbundmittelkräf-
te im ultrahochfesten Betongurt ausgelegt war. Die Ergebnisse sind bezüglich der Dübelkenn-
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linien grundsätzlich vergleichbar (Bild 2-35, rechts). Auch die Versagensarten und Rissbilder 
waren reproduzierbar. HEINEMEYER schlussfolgert, dass der Single-Push-Out Test auch zur 
Untersuchung der statischen Schubtragfähigkeit von Verbunddübelleisten geeignet ist. Es 
wird aber betont, dass der Einbau des Prüfkörpers sorgfältig ausgeführt werden muss, um 
Schiefstellungen zu vermeiden, die einen ungewollten Versatz der Wirkungslinien zwischen 
den einwirkenden Kräfte bewirken und somit eine unplanmäßige Belastung des Verbundmit-
tels hervorrufen würden [Hei11].  
Bisher wurden keine zyklischen Versuche mit Verbunddübelleisten in einem Einzel-
Abscherversuch durchgeführt. 
2.6.3 Kopfbolzendübel 
Statische Beanspruchung 
Einbetonierte Kopfbolzendübel übertragen die einwirkende Schubkraft durch eine kombinier-
te Beanspruchung aus Schub, Biegung und Zug. Das häufig zitierte Tragmodell von 
LUNGERSHAUSEN [Lun88] für Kopfbolzendübel in Vollbetonplatten aus Normalbeton ist in 
Bild 2-36 dargestellt.  
 
Bild 2-36: Tragverhalten von Kopfbolzendübeln nach [Lun88] 
Zu Beginn der Schubbeanspruchung wird ein wesentlicher Anteil der Schubkraft P über den 
Schweißwulst unter einem flachen Neigungswinkel  direkt in den Beton eingeleitet (Tragan-
teil A). Der Beton wird in diesem Bereich mehraxial beansprucht. Dies führt bei weiterer 
Laststeigerung zur Schädigung des Betons im Bereich des Dübelfußes. Dadurch wird die 
Schubkraft in den unteren Dübelschaft umgelagert, der dadurch mehr auf Biegung bean-
sprucht wird und es kommt zu einer plastischen Biege- Schubverformung des Dübels 
(Traganteil B). Der Dübelkopf verhindert ein vertikales Abheben des Betons, sodass eine 
Zugkraft im Dübelschaft entsteht, die mit einer Druckstrebe im Beton ausgehend vom Dübel-
kopf im Gleichgewicht steht (Traganteil C). Mit weiterer Dübelverformung steigt die Nor-
malkraft im Dübel und somit die Kraft in der Druckstrebe überproportional an, sodass Rei-
bungskräfte zwischen dem Betonkegel und der Flanschoberfläche aktiviert werden (Traganteil 
D). Das Versagen des Dübels ist gekennzeichnet durch einen Schub – Zugbruch im Dübel-
schaft. 
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LUNGERSHAUSEN superponiert die beschriebenen vier Anteile additiv ohne mechanische Be-
gründung und geht somit von einem unabhängigen Auftreten der einzelnen Anteile aus. Bis-
her wurde kein Ansatz entwickelt, der die Anteile einzeln quantifiziert, sodass es sich bei die-
sem Modell nach [Döi01] um eine „qualitativ-anschauliche Betrachtungsweise“ handelt.  
Ermüdungsbeanspruchung 
Bei zyklischer Belastung sind ebenfalls die beiden Verbundpartner Dübel und Beton am Ver-
sagensmechanismus beteiligt. Analog zur statischen Beanspruchung trägt der Kopfbolzendü-
bel die Schubkraft zu Beginn hauptsächlich über den vor der Schweißwulst liegenden, mehr-
axial beanspruchten Beton ab. Durch die wiederholende Belastung entsteht im Beton lokal 
eine Schädigung, die wiederum zu einer erhöhten Verformung des Dübels führt. Weitere 
Lastwechsel führen zu einem Anriss des Dübels, wovon im Hinblick auf den Rissverlauf in 
der Literatur drei Typen unterschieden werden (Bild 2-37). Die Schwachstelle der Dübel stellt 
die Schweißung am Bolzenfuß dar, da dort neben hohen Spannungen eine geometrische 
Kerbwirkung auftritt. Dies führt dann zum Anriss mit anschließendem Risswachstum. 
Typ A Typ B Typ C 
 
Bild 2-37: Typen von Ermüdungsbrüchen von Kopfbolzendübeln nach [Bod98a] 
Bei reiner Schubbeanspruchung können die Risstypen A und B auftreten. Während bei Typ A 
der Anriss an der lastzugewandten Seite am Spaltgrund zwischen Schaft und Schweißwulst 
entsteht und sich entlang des Dübelfußes weiterentwickelt, beginnt der Riss bei Typ B am 
Fuß des Schweißwulstes und verläuft entlang der Grenze der Wärmeeinflusszone unterhalb 
des Dübels [P621]. Tritt neben der Schubbeanspruchung im Flansch eine zusätzliche Zugbe-
anspruchung auf, wie es z.B. bei Verbundträgern im negativen Momentenbereich der Fall ist, 
wächst der Riss vom Fuß des Schweißwulstes aus in den Flansch hinein und verursacht ein 
Versagen des Flansches.  
Während in [Roi90] noch vermutet wurde, dass die Anrissphase von Kopfbolzendübeln in 
Betonplatten einen kleinen Teil der Lebensdauer ausmacht, zeigten andere Forschungsarbei-
ten (bspw. [Oeh85], [Oeh86], [Üst07], [Por10]), dass nahezu von Beginn einer hochzyklischen 
Beanspruchung von einem Anriss ausgegangen werden kann. Das kontinuierliche Fortschrei-
ten des Risses geht einher mit einer frühzeitigen Reduktion der Resttragfähigkeit [Oeh85]. 
Darauf folgt dann eine lange Phase des Risswachstums. GESELLA hingegen geht davon aus, 
dass bei einer Begrenzung der bezogenen Schlupfschwingbreite auf st ≤ 0,1 mm kein Anriss 
zu erwarten ist ([Fel05], [Ges06]).  
Zyklische Dübelkennlinie 
Nachfolgend werden Forschungsarbeiten beschrieben, die zur Berücksichtigung der zykli-
schen Vorbelastung von Verbundträgern mit Kopfbolzendübeln Dübelkennlinien zur Imple-
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mentierung in numerische Modelle o. ä. entwickelten. Weiterhin werden Arbeiten vorgestellt, 
die die Schlupfentwicklung analytisch abbilden. Im Vordergrund stehen Untersuchungen zum 
„high-cycle-fatigue“ Bereich.  
HALLAM bildet die Zunahme des Schlupfes über die Lastwechselspielzahl bei logarithmischer 
Auftragung der Lastwechselspielzahl linear ab [Hal78]. Die Schlupfschwingbreite hingegen 
wird als konstant beschrieben (Bild 2-38, links). Die Beziehung zwischen Schlupf und Last-
wechsel, bezeichnet als c, wurde für alle Push-Out Versuche an Kopfbolzendübeln aufge-
stellt und über die Lastschwingbreite, die statische Tragfähigkeit, den E-Modul sowie die 
Druckfestigkeit des Betons aufgetragen. Für die Lastschwingbreite wurde über die logarithmi-
sche Darstellung ein linearer Zusammenhang erzielt, sodass das Schlupfwachstum c wie 
folgt berechnet werden kann: 

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
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QQ minmax1299,010)(log   [mm/Zyklus] (Gl. 2-6) 
OEHLERS & FOLEY beschrieben das Schlupfwachstum sowie die Steifigkeitsabnahme über die 
Lebensdauer als nahezu konstant, solange die Abszissenachse logarithmisch aufgetragen wird 
[Oeh85]. Bild 2-38 (rechts) zeigt den gemessen Schlupf über die logarithmische Lastwechsel-
spielzahl bei Ober- und Unterlast sowie bei nahezu Null (0,05  Psh), wodurch der bleibende 
Schlupf beschrieben wird.  
  
Bild 2-38: Schlupfentwicklung nach [Hal78] (links) und Veränderung des Schlupfes bei Ermüdungs-
beanspruchung nach [Oeh85] (rechts) 
OEHLERS & COUGHLAN untersuchten auch die Veränderung der Steifigkeit von Kopfbolzen-
dübeln bei zyklischer Belastung [Oeh86]. Anhand von acht mehrstufigen Push-Out Versu-
chen idealisierten sie den Lastverformungspfad und berücksichtigten das kontinuierliche 
Schlupfwachstum sowie die Veränderung der Steifigkeit mit zunehmender Lastwechselspiel-
zahl (Bild 2-39). Ein Lastwechsel (z.B. Pfad A-B-C) hat eine Vergrößerung des Schlupfes f 
in Abhängigkeit der auf die statische Tragfähigkeit bezogenen Lastschwingbreite R zur Folge 
(Gl. 2-7). Der Exponent dieser Gleichung wurde aus 99 zyklischen Standard Abscherversu-
chen abgeleitet [Oeh85] und der konstante Koeffizient wurde anhand einer Datenbank ermit-
telt [Oeh86]. Versuchsauswertungen zeigten, dass die zyklische tangentiale Steifigkeit Kc di-
rekt von der statischen Anfangssteifigkeit mit Kc = 2,8  Ks abhängt. Im weiteren Versuchsver-
lauf wurde eine lineare Abnahme der zyklischen Steifigkeit Kc um 16% festgestellt.  
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55,451070,1 Rf 
  (Gl. 2-7) 
Bild 2-39: Idealisierte zyklische Last-Schlupf Kurve nach [Oeh86] 
Die zyklische Dübelkennlinie folgt schließlich dem Pfad 0-E-H, wobei die Größe des Schlup-
fes (0-E) nach [Oeh86] von „statischen und zyklischen Komponenten“ abhängt, analytisch 
aber nicht weiter beschrieben wird. 
KRETZ untersuchte die Zeitfestigkeit von Kopfbolzendübeln in Verbundträgern mit Profilble-
chen und leitete zyklische Dübelkennlinien aus den Last-Verformungskurven kraftgeregelter 
Standard Abscherversuche her [Kre99]. Er berichtet von Schädigungen des Betons vor dem 
Schweißwulst und daraus entstehendem Schlupf, der sowohl in den Standard Abscher- als 
auch in den Trägerversuchen durch die Ermüdungsbeanspruchung zunimmt. Der daraus ent-
stehende kraftlose Verformungsbereich der Dübelkennlinie (als „Spiel“ bezeichnet) wird in 
Abhängigkeit der Schädigung ermittelt (Bild 2-40, links). Somit konnte ein Zusammenhang 
zwischen der Lastspielzahl und den Beanspruchungsdifferenzen geschaffen werden. Die 
Schädigung wiederum wurde nach jedem Lastspiel auf Grundlage der Miner-Regel berechnet. 
Der Algorithmus konnte durch jeweiliges Angleichen der Berechnungsergebnisse mit den 
Versuchsergebnissen nur iterativ erfolgen.  
  
Bild 2-40: Vereinfachte zyklische Dübelkennlinie nach [Kre99] 
Die Größe des Schlupfes wurde in Abhängigkeit der Oberlast, der Schädigung, des Durch-
messers vom Kopfbolzendübel sowie der Geometrie des Profilblechs abgebildet. Die Ausfüh-
rungen von KRETZ belegen, dass der Anfangsschlupf primär von der Oberlast beeinflusst 
wurde. Dieser hatte weiterhin, im Gegensatz zu den Ergebnissen aus [Oeh86], einen erhebli-
chen Steifigkeitsverlust innerhalb der ersten Lastwechsel zur Folge. Im weiteren Verlauf blieb 
die Steifigkeit im kraftgesteuerten Standard Abscherversuch nahezu unverändert, was mit den 
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Untersuchungen von [Oeh86] übereinstimmt. Weitere mögliche Einflussparameter (Betonfes-
tigkeit oder Querdruck) blieben unberücksichtigt.  
Die kontinuierliche Veränderung der Verbundfuge über die Lebensdauer wurde über die zyk-
lische Dübelkennlinie im FE-Modell des Verbundträgers berücksichtigt [Kre99]. Die iterative 
Anpassung des kraftlosen Bereichs wurde in dem eigens entwickelten nichtlinearen Pro-
grammsystem „nglife“ durchgeführt, das daher die wesentlichen Effekte wie Dübelnachgie-
bigkeit, Kraftumlagerungen innerhalb des Verbundsystems sowie Versagen einzelner Dübel 
berücksichtigte.  
  
Bild 2-41: Zusammenhang zwischen Oberlast und Schlupfwachstumsrate (links) und idealisiertes 
Last-Schlupf-Verhalten nach [Tap00] 
TAPLIN & GRUNDY stellten auf Grundlage von mehrstufigen Standard Abscherversuchen 
(wechselnde und schwellende Beanspruchung, „low cycle fatigue“) an Kopfbolzendübeln 
12,5mm in Normalbetongurten (fck,cyl = 40 – 50 N/mm²) die Schlupfzunahme in Abhängig-
keit von der statischen Tragfähigkeit und der auftretenden Oberlast Pu über die Lastwechsel-
spielzahl dar [Tap00]. Nachfolgend ist der Ansatz des Schlupfwachstums pro Lastwechsel s 
für eine wechselnde Beanspruchung dargestellt: 
22,460,3
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
 uP
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s  [mm/LW] (Gl. 2-8) 
Die Autoren betonen, dass die gefundenen Beziehungen lediglich für Betone gleicher Festig-
keit sowie die gleichen Verbundmittel Gültigkeit haben. Der Vergleich des Ansatzes mit den 
Versuchsergebnissen ist in Bild 2-41 (links) dargestellt. Die Darstellung der einzelnen Hyste-
resen erlaubte die Herleitung einer zyklischen Dübelkennlinie für weitere Untersuchungen am 
Verbundträger. Die Dübelkennlinie ist geprägt durch einen Bereich mit Nullsteifigkeit (ge-
schädigter Bereich) sowie einen Bereich mit konstanter Steifigkeit (Bild 2-41, rechts). Es wird 
davon ausgegangen, dass unter Ermüdungsbeanspruchung der geschädigte Bereich zunimmt, 
während die Steifigkeit über die Lebensdauer konstant bleibt und der elastischen Anfangsstei-
figkeit im statischen Standard Abscherversuch entspricht.  
LEFFER unterteilt die zyklische Dübelkennlinie ebenfalls in einen elastischen und einen plasti-
schen Anteil [Lef02]. Er unterscheidet dabei zwischen Wechsel- (R = -1) und Schwellbean-
spruchung (R = 0). Für ein Schlupfverhältnis von R = -1 wählte er einen trilinearen Ansatz 
(Bild 2-42, links) mit zwei elastischen und einem kraftlosen, plastischen Anteil. Grundvoraus-
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setzung für dieses Vorgehen ist, dass sich die elastische Steifigkeit über die Lebensdauer nicht 
verändert.  
  
Bild 2-42: Analytisches Modell zur Beschreibung einer Dübelkraft-Schlupf-Hysterese, R=-1 (links) 
und R=0 (rechts) nach [Lef02] 
Das Vorgehen zur Ermittlung der analytischen Beschreibung des trilinearen Zusammenhangs 
ist in Bild 2-42 (links) dargestellt. Mithilfe einer aus Versuchswerten ermittelten mittleren 
elastischen Entlastungssteifigkeit Cm aus dem ersten statischen Zyklus und den Wertepaaren 
(so, Po) bzw. (su, Pu) kann ein neues Koordinatensystem transformiert werden. Die elastischen 
Äste lassen sich wie folgt beschreiben:  
m
m
mim sCPP  1  mit dem Quadrant i = 1,3 (Gl. 2-9) 
Darauf aufbauend sind die Achsenabschnitte P1
m1 und P1
m3 sowie die rein elastisches und rein 
plastisches Verhalten abgrenzenden Wertepaare (spo, Ppo)
m und (spu, Ppu)
m bestimmbar. 
Zur Beschreibung der Veränderlichkeit des Verhaltens im Laufe der Lebensdauer wird das 
elastische Verhalten als unveränderlich angesehen. Somit ergibt sich die Berücksichtigung der 
Lastwechselspielzahl über den plastischen Anteil. Die Darstellung der plastischen 
Schlupfamplitude sa,p aller Versuchsergebnisse über die gesamte Schlupfamplitude sa ergab 
mit ausreichender Genauigkeit einen linearen Zusammenhang, sodass die Entwicklung des 
plastischen Schlupfes unabhängig von der Lastwechselspielzahl und von der Dübelkraft dar-
stellen lässt: 
apa ss  81,003,0,           und         25,0;03,0as  (Gl. 2-10) 
Das Vorgehen bei schwellender Beanspruchung (R = 0) wurde ähnlich zur Wechselbeanspru-
chung gewählt, allerdings wurde zur Beschreibung der Dübelkraft-Schlupf-Hysterese ein bili-
nearer Ansatz für ausreichend befunden (Bild 2-42, rechts). Auch die Entwicklung des 
Schlupfes konnte ausreichend genau mit einem linearen Zusammenhang zwischen plasti-
schem Schlupf sp und Schlupfschwingbreite s abgebildet werden [Lef02]: 
ssp  91,012,0           und         57,0;12,0s  (Gl. 2-11) 
Die gefundenen Zusammenhänge deuten darauf hin, dass der plastische Schlupf bei Schwell-
beanspruchung (m = 0,91) schneller zunimmt als bei Wechselbeanspruchung (m = 0,81).  
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Der plastische Schlupf wurde schließlich als idealisierte Last-Schlupf-Kurve (Bild 2-43, 
links) in das Programm Sofistik für die FE-Simulation eines Verbundträgers implementiert. 
Die Steifigkeit der Dübelkennlinie am Entlastungspfad wurde an den Push-Out Versuchen 
kalibriert und als konstant angesehen (Cm = CEntl. = 427 kN/cm). Begründet wird dies durch 
die voraussichtlich geringen Steifigkeitsveränderungen bei kleinen Dübelkräften. Dadurch 
wurde in Kauf genommen, dass die Steifigkeit der Verbundfuge bei Erstbelastung überschätzt 
wird.  
Die Güte des FE-Modells wurde schließlich anhand von Vergleichen mit einer Handrechnung 
(elementare statische Methoden), der DGL des elastischen Verbundes sowie dem Vergleich 
der Durchbiegungen, der Dehnungen im Stahlprofil und der Relativverschiebung entlang der 
Verbundfuge im Trägerversuch überprüft. Alle Vergleiche zeigten zufriedenstellende Ergeb-
nisse. Beispielhaft sind in Bild 2-43 (rechts) die Berechnungs- und Versuchsergebnisse der 
Durchbiegung des Trägers T7_4 bei Laststellung LS 2 dargestellt.  
  
Bild 2-43: Dübelkennlinie (links) und Vergleich zwischen Trägerversuch und Berechnung (rechts) 
nach [Lef02] 
GESELLA gibt auf Grundlage von Standard Abscherversuchen bei Wegkontrolle und den dar-
aus entstehenden Dübelkraft-Schlupf Beziehungen für verschiedene Lastwechselspielzahlen 
vereinfachte Last-Verformungs-Beziehungen an ([Ges06], [Fel05]). Es wird in Anlehnung an 
LEFFER [Lef02] ein trilinearer bzw. bilinearer Ansatz aufgestellt. Der trilineare Ansatz unter-
scheidet rein elastisches und rein plastisches Verhalten. Der elastische Anteil kann nach 
[Ges06] durch zwei äußere Äste und der plastische, kraftlose Bereich mithilfe einer mittleren 
Horizontalen beschrieben werden. Dieses vereinfachte Verhalten ist neben den Versuchser-
gebnissen in Bild 2-44 (links) dargestellt. Dabei ist der plastische Anteil abhängig von der 
Lastwechselspielzahl, der Risslänge im Dübel und der Schlupfschwingbreite [Ges06].  
Die elastische Steifigkeit Ccomp lässt sich in Abhängigkeit der sich einstellenden Oberlasten 
und Schlupfwerten des jeweiligen Versuches ableiten (Ccomp = 434 kN/mm = konst). Die Dü-
beloberlast Pmax wird als veränderliche Größe in Abhängigkeit der Risslänge im Dübel a, der 
Anfangsordinate Pini, und der Anfangssteifigkeit Cp angegeben (Gl. 2-12).  
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Poboer = Pini + Cp  a (Gl. 2-12) 
Bild 2-44: Hysteresen bei unterschiedlichen Lastwechselspielzahlen inklusive vereinfachte Dübel-
kennlinie nach [Ges06]  
Bild 2-45 (links) zeigt die Mittelwerte der zyklischen Ober- und Unterlast über die Schwing-
spielzahl für unterschiedliche Schlupfschwingbreiten. Es wird der Abfall der Dübeloberlast 
erkennbar.  
Die Dübelunterlast Punter wird nach [Fel05] ebenfalls unabhängig vom aufgebrachten Schlupf 
ermittelt. Bei großen Schlupfschwingbreiten s  0,1 mm gelten die Beziehungen der Ober-
last. Andernfalls hängt die Unterlast ausschließlich vom Schlupfverhältnis Rs ab (Bild 2-45, 
rechts). Dieser Zusammenhang wurde auf Grundlage von drei weggeregelten Ermüdungsver-
suchen ermittelt.  
  
Bild 2-45: Entwicklung der Dübelkräfte (links) und Dübelunterlasten Punter in Abhängigkeit des 
Schlupfverhältnisses Rs nach [Ges06] 
Mit den bekannten Wertepaaren (sunter; Punter) und (sober; Pober) lässt sich das Modell bilinear 
oder trilinear komplett beschreiben und beispielsweise in FE-Programme implementieren, 
sodass die Berechnung eines Verbundträgers in Abhängigkeit der Rissgröße a erfolgen kann. 
Die gefundenen Zusammenhänge sind lediglich gültig für Kopfbolzendübel 22mm.  
Zur Nachrechnung des durchgeführten Trägerversuchs teilte GESELLA die Steifigkeit der Ver-
bundfuge in einen „weggeregelten“ und einen „kraftgeregelten“ Anteil auf [Ges06]. Die Be-
rechnungsergebnisse bzgl. des Schlupfs in der Verbundfuge sowie des Risswachstums stimm-
ten gut mit dem Versuch überein. ÜSTÜNDAG kritisiert die Aufteilung der Steifigkeit dahinge-
hend, dass die jeweiligen Anteile stark von den Querschnittseigenschaften des Verbundquer-
schnitts abhängen und somit eine allgemeine Übertragbarkeit nicht gegeben ist [Üst07].  
ÜSTÜNDAG reduziert das Problem der Ermüdung von einbetonierten Kopfbolzendübeln in 
Verbundträgeren ebenfalls auf die fortschreitende Entwicklung des plastischen Schlupfes 
[Üst07]. Die kraftgeregelten Push-Out Versuche zeigten am Anfang und am Ende der Le-
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bensdauer einen nichtlinearen und dazwischen einen linearen Anstieg des plastischen Schlup-
fes (Bild 2-46, links). Dieser S-förmige Verlauf ist unterschiedlich für die beiden Versuche S1 
(Pmax / Pu,0 = 0,44; Pmin / Pu,0 = 0,24) und S2 (Pmax / Pu,0 = 0,71 und Pmin / Pu,0 = 0,46). Die we-
sentlichen Unterschiede der Versuchskurven liegen in dem vergrößerten plastischen Schlupf 
zu Beginn der Lebensdauer sowie dem bauchigeren Verlauf der Phase 1 aufgrund der erhöh-
ten Oberlasten beim Versuch S2. 
  
Bild 2-46: Plastischen Schlupf für zwei kraftgeregelte Push-Out Versuche (links) und zyklische Dü-
belkennlinie (rechts) nach [Üst07] 
Zur Abbildung des plastischen Schlupfes upl in Abhängigkeit der Lastwechselspielzahl Ni 
wählte ÜSTÜNDAG den multiplikativen Ansatz einer Exponentialfunktion und einer Potenz-
funktion mit den Variablen Lastniveau (Pmax, P), statische Tragfähigkeit Pu,0 und Bruch-
schwingspielzahl Nf (Gl. 2-13). Durch die Berücksichtigung der statischen Tragfähigkeit ge-
hen weitere geometrische und materialspezifische Eigenschaften, wie z.B. die Betonfestigkeit, 
der Dübeldurchmesser oder die Festigkeit des Dübelmaterials, in die Berechnung ein. Mithilfe 
dieser Beziehung zwischen upl und Ni lassen sich alle drei Bereiche der zyklischen Kriechkur-
ve von Beton zufriedenstellen abbilden (Bild 2-46, links).  
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(Gl. 2-13) 
Die elastische Steifigkeit Kel,n wird als proportional zur statischen Resttragfähigkeit Pu,N ange-
sehen, wobei der Faktor 1,4 die Einheit 1/mm besitzt: 
NuNel PK ,, 4,1   (Gl. 2-14) 
Das Ermüdungsverhalten eines Trägers wurde in [Üst07] mithilfe des FE-Programms Ansys 
simuliert. Die Verbundmittel wurden als nichtlineares Federelement abgebildet. Im ersten 
Berechnungsschritt wurde die statische Arbeitslinie in das Federgesetz implementiert, um die 
auftretenden Dübelkräfte jeweils bei Ober- und Unterlast zu ermitteln. Mithilfe dieser Lasten 
und der gewünschten Lastwechselspielzahl konnte der plastische Schlupf nach (Gl. 2-13) und 
die elastische Steifigkeit nach (Gl. 2-14) für jeden Dübel ermittelt werden. Im zweiten Schritt 
wurde die in Bild 2-46 (rechts) definierte zyklische Dübelkennlinie dem Federelement zuge-
wiesen und die Berechnung neu gestartet werden. Dieser Ablauf kann beliebig oft wiederholt 
werden. Zur Begrenzung der Rechenzeit wird eine Einteilung der gesamten Lastwechsel in 20 
Blöcke vorgeschlagen.  
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2.6.4 Verbunddübelleiste 
Die systematische Erforschung von Verbunddübelleisten beginnt Mitte der 1980er Jahre, als 
ANDRÄ ein Verbundmittel unter dem Namen „Perfobond-Leiste“ vorstellte [And85]. Es wird 
von einer „Flachstahlleiste mit großen, gestanzten Löchern in engen Abständen“ gesprochen, 
die „hochkant mit dünnen Kehlnähten am Trägergurt angeschlossen ist“ [Leo87]. Die Längs-
schubkräfte werden durch die mit Beton durchdrungenen Löcher vom Beton auf den Flach-
stahl und durch die Kehlnaht nahezu kontinuierlich auf den Stahlträger übertragen. Daher 
stammt auch der Begriff des „kontinuierlichen Verbundmittels“.  
Tabelle 2.1: Verbunddübelleisten aus der Literatur 
Bezeichnung Piktogramm Literatur 
Lochleiste 
(z.B. Perfobond-Leiste) 
  
[And85], [Leo87], [Völ88], [DIBt00a], 
[DIBt00b], [DIBt91], [Wu97], [Galj00], 
[Tat00], [Stu00], [Mac02], [Chr06], 
[Zap01], [Rei03], [Hau05], [Tsu07], 
[Tue08a], [Tue08b], [Son02]   
Kombidübel  
(z.B. Tropfenform, 
Schwalbenschwanz) 
  
[Bod88], [Wu97], [Hau05], [Nov07] 
 
Puzzleleiste PZ 
  
[Man03], [Sch04], [Jur05], [HT05], 
[Hau05], [P486], [P621], [Fin07a], 
[HT08], [Sei09a], [Sei09b], [Preco10], 
[Abr10], [Hei11], [P804] 
 
 
Kronendübel 
 
[Fin07a], [Fin07b] 
Finnenform, Sägezahn,  
shark fin 
  
[Zap01], [Sei09b], [Preco10], [Hei11] 
Klothoidenleiste CL 
 
[Preco10], [ELEM10], [Men10], [P804], 
[P967] 
Sonstige 
  
[Jur05], [P486] 
 
Die Eigenschaften eines nahezu schlupffreien Verbundes im Gebrauchszustand und eines 
duktilen bzw. nachgiebigen Verhaltens im Bruchzustand sind insbesondere für den Brücken-
bau geeignet [Leo87]. LEONHARDT ET. AL [Leo87] untersuchten neben der statischen Tragfä-
higkeit das Verhalten dieser neuartigen Verbundmittel auch unter Ermüdungsbeanspruchung. 
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Auf Gebrauchslastniveau wurden die Abscherversuche einer Dauerschwingbelastung beauf-
schlagt. Nach ca. 2,5 Millionen Schwingspielen wurden keine Schäden festgestellt und die 
Verbindung blieb weiterhin nahezu schlupffrei. Die Perfobond-Leiste wird von den Autoren 
als „wirtschaftliches Verbundmittel, insbesondere bei großen Verbundkräften und dynami-
schen Beanspruchungen“ [Leo87] beschrieben. Im Zuge der Planung einer Brücke über den 
Rio Caroni in Venezuela wurden im Jahr 1988 weitere Abscherversuche an der Perfobond-
Leiste mit verschiedenen Geometrien durchgeführt [Völ88]. Diese waren die Grundlage zur 
Erteilung der „Allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung“ (AbZ) für Perfobondleisten in 
1991 [DIBt91] und der Verlängerung in 2000 [DIBt00a].  
In den nachfolgenden Jahren wurden weitere Geometrien in zahlreichen Forschungsarbeiten 
entwickelt und untersucht. Bei der Verbesserung der Geometrie wurde stets ein Optimum aus 
Tragfähigkeit, Duktilität, einfacher Schnittführung und Bewehrungsführung angestrebt. In 
neueren Forschungsarbeiten stand zusätzlich das Tragverhalten unter Ermüdungsbeanspru-
chung, also eine möglichst geringe Kerbwirkung der Geometrie, im Vordergrund. Besonders 
hinzuweisen sei an dieser Stelle auf die Puzzle- (PZ-Form) und die Klothoidenleiste (CL-
Form), die seit Mai 2013 bauaufsichtlich zugelassen sind [DIBt13]. Eine Übersicht aller be-
kannten Geometrien von Verbunddübelleisten inklusive der jeweiligen Literaturstelle gibt 
Tabelle 2.1. 
Die im Rahmen dieser Arbeit verwendeten Bezeichnungen in Verbunddübelleisten sind in 
Bild 2-47 am Beispiel der CL-Form anschaulich dargestellt. 
 
Bild 2-47: Bezeichnungen an der Verbunddübelleiste am Beispiel der Klothoidenleiste nach 
[DIBt13] 
Statische Beanspruchung 
Der Stand der Forschung zur statischen Trag- und Verformungsfähigkeit von Verbunddübel-
leisten ist eingehend in [Hei11] oder [P804] beschrieben. Im Allgemeinen kann unter stati-
scher Belastung zwischen den Versagensarten Abscheren, Ausstanzen, vertikalem Spalten 
und Stahlversagen unterschieden werden (Bild 2-48).  
 
Bild 2-48: Statische Versagensarten von Verbunddübelleisten nach [DIBt13] 
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Zum Verständnis des Tragverhaltens von Verbunddübelleisten sowohl unter statischen als 
auch unter zyklischen Lasten wird zunächst der Mechanismus bei der Lasteinleitung in den 
Beton beschrieben. Anschließend erfolgt eine Zusammenstellung der maßgebenden Versa-
gensarten sowie der relevanten Bemessungsgleichungen aus der „Allgemeinen bauaufsichtli-
chen Zulassung“ (AbZ) für Verbunddübelleisten ([DIBt13] bzw. [P804]) unter statischer Be-
anspruchung. 
Die Schubkraft P wird von der Stirnseite der Stahlleiste über die Kontaktfläche in den Beton 
eingeleitet (Bild 2-49). WURZER teilt den beanspruchten Beton in die Zonen A und B auf 
[Wu97]. Zone A wird durch die lokale Lasteinleitung (Teilflächenpressung) sehr hoch bean-
sprucht und es stellt sich ein mehraxialer Spannungszustand ein. In [Wu97] wird sogar von 
einem nahezu hydrostatischen Spannungszustand gesprochen. Im Lastausbreitungsbereich der 
Zone B wird die hohe Beanspruchung aus Zone A in den umgebenen Beton weitergeleitet. 
Senkrecht zur Verbunddübelleiste entstehen daher Zugspannungen, die zumeist sehr früh zu 
einem Spaltriss führen. Diese Zugspannungen werden in der Regel von der Verdübelungsbe-
wehrung (siehe Bild 2-47, Position 5) aufgenommen, sodass die Last weiter gesteigert werden 
kann. Bei ausreichender Umschnürung führt die beschriebene Teilflächenpressung nicht zum 
Versagen.  
 
Bild 2-49: Lasteinleitung in den Beton bei Verbunddübelleisten 
Bei weiterer Laststeigerung können im statischen Fall bei ausreichender Bewehrung gegen 
Abscheren die Versagensfälle Ausstanzen und Stahlversagen auftreten. Bei Plattenbalken-
querschnitten kann als Sonderfall ein sprödes vertikales Spalten auftreten [P804]. 
Bei Verbunddübelleisten mit kleiner Ausnehmungsfläche und großen Blechdicken kann die 
Versagensart Abscheren auftreten (Bild 2-48 (a)). Dabei handelt es sich um ein zweischnitti-
ges Versagen des Betons in der Dübelausnehmung. Insbesondere bei Anordnung von Quer-
bewehrung und großen Ausnehmungen tritt diese Versagensart nicht auf. Die in (Gl. 2-15) 
dargestellte Längsschubtragfähigkeit gegen Abscheren aus [DIBt13] beruht auf dem Modell 
von ZAPFE [Zap01]. Der Einfluss der Ausnehmungsfläche und der wirksamen Quer-
druckspannungen wird gemäß [DIBt13] in Abhängigkeit der Dübelgeometrie (CL oder PZ) in 
dem Parameter D berücksichtigt. Die Betonzugfestigkeit wird proportional zur Wurzel der 
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Druckfestigkeit fc angenommen. Mithilfe des ideellen Querbewehrungsgrades ρD,i kann der 
Widerstand gegen Abscheren berechnet werden:  
 DckxDksh feP   1
2
,  (Gl. 2-15) 
Ein anschauliches mechanisches Modell zur Versagensart Ausstanzen (Bild 2-48 (b)) wurde 
von HEINEMEYER ([Hei11], [Hei12]) hergeleitet. Der oben beschriebene hohe mehraxiale 
Spannungszustand im Bereich der Lasteinleitung ruft gemäß diesem Modell eine Abtriebs-
kraft hervor, die senkrecht zur einwirkenden Schubkraft P wirkt. Wird die Last weiter gestei-
gert, bildet sich bei Überschreitung der Scherfestigkeit des Betons ein schiefer Ausbruchkör-
per aus. Einher geht dem Ausbrechen des Kegels die weitere Auflösung der Umschnürungs-
wirkung des komprimierten Betons, bis dieser die hohen Spannungen nicht mehr aufnehmen 
kann. Ausstanzen wird in dieser Modellvorstellung als „sekundäres Versagen der Teilflä-
chenpressung“ bezeichnet [Hei11]. Die Herleitung des Modells basiert auf der Vorstellung 
von ELIGEHAUSEN [Eli00], der das Blow-Out Versagen von randnahen Befestigungselementen 
in Beton untersuchte und mithilfe des CC-Verfahrens berechnete. Dieses Modell wurde im 
Zuge der AbZ für Verbunddübelleisten [DIBt13] um einen Faktor  zur Berücksichtigung 
sich überschneidender Ausstanzkegel erweitert. Die Höhe des Ersatzausstanzkegels hpo wird 
in Anlehnung an [Eli00] mit einem Exponenten von 1,5 berücksichtigt (siehe auch Kapitel 
2.5.1) und die Scherfestigkeit über die Wurzel der charakteristischen Zylinderdruckfestigkeit 
fck. Die Querbewehrung findet Berücksichtigung über den ideellen Querbewehrungsgrad ρD,i. 
Der charakteristische Wert der Längsschubtragfähigkeit für Ausstanzen Ppo,k ergibt sich somit 
zu: 
 iDckpoyxkpo fhP ,5,1, 190    (Gl. 2-16) 
Da vertikales Spalten (Bild 2-48 (c)) nur in plattenbalkenartigen Querschnitten mit Verbund-
dübelleisten als externer Bewehrung auftreten kann, wird auf die Beschreibung dieser Versa-
gensart verzichtet und auf [P804] bzw. [Gün14] verwiesen. 
Bei geringen Blechdicken und geringer Stahlfestigkeit kann ein kombiniertes Schub-
Biegeversagen des Stahlzahns auftreten. Eingang in die AbZ für Verbunddübelleisten fand ein 
Bemessungsmodell basierend auf der Fließbedingung nach von Mises, in der eine plastische 
Spannungsverteilung in einem kritischen Schnitt angenommen wird [P804]. Der kritische 
Schnitt wird als Lösung eines Extremwertproblems über die maximale Beanspruchung aus 
Schubkraft und Moment auf der Einwirkungsseite sowie die geringste Querschnittsfläche auf 
der Widerstandsseite ermittelt. Nach Einsetzen der spezifischen Geometriewerte für die 
Klothoiden- und die Puzzleform (Abstand der Ausnehmungen ex, Blechdicke tw) ergibt sich 
nachfolgender Zusammenhang zur Ermittlung der Traglast für Stahlversagen.  
ywxkpl fteP  25,0,  (Gl. 2-17) 
Ermüdungsbeanspruchung 
Unter Ermüdungsbeanspruchung ist gemäß [DIBt13] zwischen den Versagensarten zyklisches 
Ausstanzen und Stahlermüdung zu unterschieden (Bild 2-50 (a) und (b)). Weiterhin werden 
Regeln zur Begrenzung der zyklischen Schlupfzunahme im gerissenen (Bild 2-50 (c)) und 
ungerissenen (Bild 2-50 (d)) Betongurt formuliert.  
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Bild 2-50: Versagensarten von Verbunddübelleisten unter Ermüdungsbeanspruchung nach [DIBt13] 
Insbesondere bei hohen Oberlasten können auch unter Ermüdungsbeanspruchung, also bei 
Lasten unterhalb der statischen Ausstanztragfähigkeit, sogenannte zyklische Ausstanzkegel 
(Bild 2-50 (a)) auftreten. Aus der Literatur sind allerdings nur wenige Versuche bekannt, in 
denen diese Versagensart eindeutig aufgetreten ist. Die dem Autor bekannten Versuche wer-
den nachfolgend beschrieben. 
In [Zap01] wird bei Oberlasten von 81-91% bezogen auf die charakteristische statische Trag-
fähigkeit von drei zyklischen Abscherversuchen an der Kombidübelleiste berichtet, die ein 
Versagen mit „den typischen Versagensmerkmalen des Ausstanzmodells“ [Zap01] aufwiesen. 
Bei Durchläufern wurde im Anschluss an den Ermüdungsversuch ein statischer Versuch 
durchgeführt. Bei etwa 90% der statischen Tragfähigkeit sind kleinere Ausbrüche nach innen 
aufgetreten, die als „dynamische Ausstanzkörper“ bezeichnet werden. Bei weiterer Laststeige-
rung sind große Ausstanzkegel entstanden, die vergleichbar zur reinen statischen Belastung 
sind. Diese Versagensart trat nur bei offenen Ausnehmungen auf. Für geschlossene Ausneh-
mungen wurde im entwickelten Bemessungsmodell schließlich die Oberlast auf 90% und für 
offene Ausnehmungen auf 70% der charakteristischen Traglast PRk begrenzt. ZAPFE begründet 
das günstigere Ermüdungsverhalten der geschlossenen Ausnehmungen mit den geringeren 
Abhebemaßen. Bei hohen Oberlasten kündigte sich das Versagen bei offenen Ausnehmungen 
durch eine überproportionale Zunahme der horizontalen Aufklaffung zwischen Stahlträger 
und Betongurt an [Zap01].  
Auch SONG detektierte bei einem Versuch mit hoher Oberlast (87% der statischen Tragfähig-
keit) Betonversagen in Form von Ausstanzen nach innen [Son02]. Trotz der geringen Ver-
suchsanzahl wird anhand der Versuchsergebnisse davon ausgegangen, dass Betonversagen bei 
Oberlasten kleiner 2/3 der statischen Tragfähigkeit bis 500.000 Lastwechsel ausgeschlossen 
werden kann. 
In den Zulassungen für die Perfobondleiste [DIBt00a] und der Kombidübelleiste [DIBt00b] 
wird die Oberlast mit Po < 2/3  PRk begrenzt. Während in [And85] für Perfobondleisten eine 
Abminderung der Oberlast mit der Lastwechselspielzahl vorgeschlagen wird, darf gemäß 
[Leo87] die charakteristische Traglast als zyklische Oberlast verwendet werden. [Man05] 
schlägt eine Begrenzung der Oberlast bei geschlossenen Leistengeometrien auf 0,9 PRk und 
bei offenen auf 0,55 PRk vor. In neueren Untersuchungen von MENSINGER wird die Oberlast 
für Verbunddübelleisten mit CL-Form auf 60% der Bemessungsschubkraft (PRd) limitiert 
[Men10].  
In [DIBt13] wird für Verbunddübelleisten in CL- und PZ-Form schließlich eine Begrenzung 
der Oberlast auf 70% des charakteristischen Wertes der Verbundtragfähigkeit für Betonversa-
gen nach (Gl. 2-15) oder (Gl. 2-16) eingeführt, um zyklisches Ausstanzen zu verhindern:  
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 kpoksho PPP ,, 7,0;7,0min   (Gl. 2-18) 
Unter Ausschluss von zyklischem Ausstanzen und einem Anriss im Stahlzahn kann bei Ver-
bunddübelleisten eine Vergrößerung der statischen Resttragfähigkeit erwartet werden. Die 
Begründung erfolgt analog zum zyklischen Zugtragverhalten von Kopfbolzendübeln aus Ka-
pitel 2.5.1 durch das verdichtete Betonmaterial im Bereich der Lasteinleitung. Dieses Verhal-
ten konnte bereits in mehreren Forschungsarbeiten experimentell belegt werden. Während in 
[P621] die statische Resttragfähigkeit in etwa der statischen Tragfähigkeit entsprach, konnten 
in [Zap01] und in [HT09] eine Vergrößerung von im Mittel 11% [Zap01] bzw. zwischen 5 
und 11% [HT09] festgestellt werden.  
In Verbundträgern wirken auf die Verbunddübelleisten neben Schubkräften aus lokaler Bean-
spruchung (Bild 2-51, links) Normalspannungen ein, die aus der globalen Biegebelastung 
resultieren (Bild 2-51, rechts). Insbesondere mit zunehmendem Höhe-zu-Breite-Verhältnis der 
Leistengeometrie entstehen zusätzlich aus der lokalen Schubkrafteinleitung in den Beton Bie-
gespannungen im Stahlzahn. Diese Spannungsakkumulation kann bereits unter Gebrauchslas-
ten zu Spannungskonzentrationen führen, die unter nicht-ruhender Belastung zur Stahlermü-
dung (Bild 2-50 (b)) führen und somit den Ursprung eines Risses der Stahlleiste darstellen 
können.  
 
Bild 2-51: Lokale (links) und globale (rechts) Beanspruchung von Verbunddübelleisten 
In der AbZ für Verbunddübelleisten [DIBt13] wird zur Ermittlung der ermüdungswirksamen 
Spannungen im Stahlzahn auf lokale (kf,L,CL = 7,3; kf,L,PZ = 8,6) und globale (kf,G,CL = 1,5; 
kf,G,PZ = 1,9) Spannungskonzentrationen zurückgegriffen. Die ermüdungswirksame Span-
nungsschwingbreite berechnet zu: 
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Für den Ermüdungsnachweis der Verbunddübelleiste nach dem Strukturspannungskonzept ist 
je nach Brennschnittqualität die Ermüdungsfestigkeitskurve des Kerbfalls 125 (maschineller 
Brennschnitt mit seichten und regelmäßigen Brennriefen) oder des Kerbfalls 140 (maschinel-
ler Brennschnitt mit nachträglicher mechanischer Bearbeitung) nach [EN1993a] zu verwen-
den. 
In Verbundträgern mit Betonplatten unter Längszugbeanspruchung (bspw. Stützmoment in 
Mehrfeldbrücken) kann ein Entweichen bzw. Herausrieseln des verdichteten Betonmaterials 
durch Risse des Betongurtes zu einer starken zyklischen Schlupfzunahme führen (Bild 2-50 
(c)). Auf Grundlage von Trägerversuchen im negativen Momentenbereich (siehe auch Kapitel 
7) kann dieses Verhalten durch Begrenzung der Rissbreite auf 0,3 mm vermieden werden.  
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Bei zyklischer Belastung herrscht analog zur Lasteinleitung bei statischer Belastung (Bild 
2-49) im Beton ein mehraxialer Spannungszustand, der zu einer lokalen Zerstörung des Be-
tongefüges führen kann. Wohingegen bei statischer Last und ausreichender Umschnürung 
eine weitere Steigerung der aufnehmbaren Last möglich ist, nimmt die Verdichtung des Be-
tons bei zyklischen Lasten weiter zu (Bild 2-50 (d)). Dies führt bereits bei mittleren Oberlas-
ten und wenigen Lastwechseln zu einer nennenswerten Zunahme von plastischen Verformun-
gen und somit zu einer Lockerung der Verbundfuge.  
 
Bild 2-52: Elastische Dehnungssverteilung über den Querschnitt bei quasi-starrer Verbundfuge 
(links) und bei weicher Verbundfuge (rechts) 
Durch die beschriebene Verdichtung des Betons im Lasteinleitungsbereich entsteht ein 
bleibender, inelastischer Schlupf, der sich in der Dehnungsverteilung im Querschnitt als 
Sprung in der Verbundfuge zeigt. Durch die zyklische Belastung verändert sich das Gefüge 
des Betons und es entsteht ein Dehnungssprung in der Verbundfuge, der mit fortschreitender 
Lebensdauer zunimmt (Bild 2-52). Diese Besonderheit bei Ermüdungsbeanspruchung von 
Verbundkonstruktionen bewirkt das Aufheben der im Brückenbau [EN1994] zur Bemessung 
angenommenen starren Verbundfuge und bewirkt gleichzeitig eine Umlagerung des inneren 
Biegemoments vom Verbundquerschnitt zum Beton- bzw. Stahlquerschnitt. Dies hat 
wiederum die Erhöhung der Spannungen in den Randfasern und eine gleichzeitige 
Verringerung der zu übertragenden Längsschubkräfte P zur Folge. Ob sich dieser Effekt 
günstig oder ungünstig auf den Ermüdungsnachweis der Stahlleiste auswirkt, ist abhängig 
vom Verhältnis aus Längsschubbeanspruchung und Biegebeanspruchung [P804]. Da die 
Dübelkräfte kleiner werden, wirkt sich dieser Einfluss immer günstig auf den oben 
beschriebenen Nachweis des zyklischen Ausstanzens aus. 
In [DIBt13] wurde zur Berücksichtigung dieser Verbundfugenschädigung eine Beschränkung 
der Teilflächenpressung im Bereich der Lasteinleitung eingeführt. Die Beanspruchungspara-
meter (Ecd,3D,max und Ecd,3D,min) werden nach (Gl. 2-20) bzw. (Gl. 2-21) über das Verhältnis der 
Teilflächenpressung im Lasteinleitungsbereich unter Ober- (cd,3D,max) bzw. Unterlast 
(cd,3D,min) zur mehraxialen Betondruckfestigkeit fcd,3D,fat berechnet. Die mehraxiale Beton-
druckfestigkeit wurde zu fcd,3D,fat = 7,5  fck definiert. Dies liegt zwischen den Vorschlägen von 
LIEBERUM (etwa 11  fck) bzw. DIN EN 1992 (in Abhängigkeit des Querdrucks Vergrößerung 
der einaxialen Festigkeit um den Faktor 1,2 bis 3,6; siehe (Gl. 2-1)) und erwies sich als sinn-
voll bei der Auswertung der Trägerversuche.  
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 (Gl. 2-21) 
Zur Beurteilung der Schädigung in den Trägerversuchen wurde der über die Dehnungsvertei-
lung an den Trägerversuchen gemessene Dehnungssprung  bewertet (Bild 2-53, Mitte und 
 52 
rechts). Bei einer intakten Verbundfuge ergibt sich  = 0 und ohne Verbund der maximal 
mögliche Dehnungssprung max. Unter der Bedingung, dass eine Schädigung der Verbund-
fuge von  = 0,1max als zulässig eingestuft wird, konnten zwei Trägerversuche dem zuläs-
sigen und zwei Träger dem unzulässigen Bereich zugeordnet werden. Die Auswertung wurde 
jeweils nach 200.000 Lastwechseln durchgeführt, da zu diesem Zeitpunkt bei allen Versuchen 
die überproportionale Schlupfzunahme durch die Verdichtung des Betons abgeschlossen war 
(Phase I der Verzerrungsevolution, Kapitel 2.3.4). Die Versuchsergebnisse werden in Kapitel 
7 dieser Arbeit ausführlich vorgestellt. 
 
Bild 2-53: Goodman-Diagramm (links), Dehnungsverteilung über den Feldquerschnitt (Mitte) und 
den Stützquerschnitt (rechts) [Gün14] 
Die Ergebnisse wurden in ein Goodman-Diagramm nach [DAfStb03] überführt (Bild 2-53, 
links) und auf Grundlage der Annahme, dass der Anteil der ständigen Lasten mindestens 10% 
beträgt, konnte die ertragbare Oberlast abgelesen werden, die sich wie folgt berechnen lässt: 
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(Gl. 2-22) 
Zyklische Dübelkennlinie 
ZAPFE empfiehlt analog zu Kopfbolzendübeln den Ansatz einer bilinearen Beziehung zur Be-
schreibung der zyklischen Dübelkennlinie. Hintergrund ist die Simulation der Resttragfähig-
keit. Daher wurde der aufsteigende Ast durch den dynamischen Verformungsmodul Cdyn be-
schrieben, der aus den statischen Versuchen zur Bestimmung des Resttragvermögens herge-
leitet wurde (Bild 2-54).  
 
 
Bild 2-54: Idealisierte dynamische Dübelkennlinie (links) und versuchstechnische Ermittlung des 
Verformungsmoduls Cdyn (rechts) nach [Zap01] 
 53 
Die Versuche zeigten, dass bis zu einem Niveau von 60-80% der Bruchlast ein nahezu linear-
elastisches Verhalten vorliegt. Cdyn wird deshalb aus der Steigung des Wiederbelastungsastes 
auf Höhe der 60%-Grenze bestimmt. Die bilineare Beziehung endet in einem horizontalen Ast 
auf dem Niveau des charakteristischem Tragvermögens PRk, der wiederum bei Erreichen des 
charakteristischen Schlupfs uk nach [EN1994] endet. 
ZAPFE erkennt bei der Auswertung von kraftgeregelten zyklischen Standard Abscherversu-
chen einen linearen Zusammenhang zwischen Oberlast und Steigungsfaktor  (Bild 2-55, 
rechts), der die Steigung des Schlupfwachstums über die Lastwechselzahl im doppeltloga-
rithmischen Maßstab darstellt (Bild 2-55, links). Dieser Zusammenhang ist laut ZAPFE nur für 
Einstufenkollektive bzw. das erste Teilkollektiv einer mehrstufigen Belastungsfolge gültig 
[Zap01].  
  
Bild 2-55: Verformungsverhalten von Verbunddübelleisten unter zyklischer Belastung (links) und 
Auswertung des Steigungsfaktors  (rechts) nach [Zap01] 
Auf Grundlage des angenommenen Verformungsverhaltens kann bei Kenntnis der Verfor-
mung bei Erstbelastung 1 (für die Ermittlung sei auf das statische Bemessungskonzept in 
[Zap01] verwiesen) und Kenntnis des Steigungsfaktors  der Schlupf bei beliebigen Last-
wechselspielzahlen mit folgender Formel ermittelt werden:  
 11 nn   (Gl. 2-23) 
BURGER baute in seinen Untersuchungen auf den Ergebnissen von ZAPFE auf und verwendete 
dieselbe idealisierte zyklische Dübelkennlinie aus Bild 2-54 (links) [Bur11]. Die Auswertung 
zur Ermittlung des Steigungsfaktors  wurde um seine Versuchsergebnisse erweitert. Zur ma-
thematischen Abbildung wurde eine Lorentzfunktion gewählt, die die statistische Auswertung 
geringfügig verbesserte. Die Versuchsergebnisse sowie die mathematische Abbildung in Ab-
hängigkeit unterschiedlicher Schwingbreiten R sind in Bild 2-56 (links) dargestellt. Bild 2-56 
(rechts) zeigt den Einfluss der bezogenen Oberlast o sowie der Schwingbreite auf den Kehr-
wert des Steigungsfaktors 1/. Demnach steigt 1/ mit steigender Amplitude an.  
Die gewählte Lorentzfunktion wurde einer Korrelationsanalyse (a = 0,4026; b = 0,3651; 
c = 0,7165; ‘ = 0,5632; A‘ = 2,6892) unterzogen und hat folgende Form: 
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(Gl. 2-24) 
Wie bereits bei [Zap01], geht dieser Faktor in die Berechnung des auftretenden Schlupfes zur 
gesuchten Lastwechselspielzahl ein (Gl. 2-23), mithilfe dessen der plastische Schlupfanteil 
ermittelt werden kann. Auch der dynamische Verformungsmodul wurde von ZAPFE über-
nommen, allerdings wurde zusätzlich eine Konstante ccycl,60 = konst  3 [1/mm] eingeführt, da 
die Steigung in den Versuchen nahezu gleich blieb.  
 
 
Bild 2-56: Auswertung zum Steigungsfaktor  (links) und Korrelation der Lorentz‘schen Ansatzfunk-
tion (rechts) 
BURGER verwendete einen trilinearen Ansatz mit einem plastischen und zwei elastischen Be-
reichen primär zur Abbildung von Trägerversuchen unter Ermüdungsbeanspruchung [Bur11]. 
Dafür wurde der trilineare Ansatz als nichtlineares Federgesetz zur Abbildung der Verbund-
fuge in ein FE-Modell des Programms ADINA implementiert. Der Beton (Drucker-Prager) 
und der Baustahl wurden ebenfalls nichtlinear abgebildet. Die Verbunddübelleiste wurde dis-
kret über nichtlineare Federelemente abgebildet und der Angriffspunkt der konzentrierten 
Dübelkraft befand sich im Schwerpunkt der Aussparungsform.  
Untersuchungen zur Stahlermüdung 
SONG verwendete das Örtliche Konzept (Kerbgrundkonzept) erstmals zur Berechnung des 
Anrisszeitpunktes von Verbunddübelleisten in Gurten aus Normalbeton [Son02]. Es wurden 
fünf zyklische Push-Out Versuche mit Perfobondleisten durchgeführt. Die Oberlast variierte 
zwischen 35 und 87% der statischen Maximallast und die Versuche wurden schwellend und 
kraftgesteuert mit einer Frequenz von etwa 1 Hz durchgeführt.  
Die baugleichen Perfobondleisten wurden für alle Versuche mit einer 5 mm Kehlnaht auf die 
Stahlprofile (HEA 280 bzw. HEA 300) geschweißt. Die Betonplatten (750x700x200 mm³) 
waren dabei mit einer Netzbewehrung aus beidseitig angeordneten Betonstählen Ø14 mm 
bewehrt. Die Versuchskörper wurden nach den Vorgaben des Eurocode 4 [EN1994] herge-
stellt und auf eine Anordnung von Zugstangen gegen eine eventuelle Aufklaffung wurde ver-
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zichtet. Zur Erfassung der Messdaten wurden vier induktive Wegaufnehmer (IWA) zur verti-
kalen Schlupfmessung sowie vier Dehnungsmessstreifen (DMS) auf jeder Leiste angeordnet. 
Der Anrisszeitpunkt der Perfobondleiste in den Versuchen konnte anhand der Messdaten der 
DMS und der induktiven Wegaufnehmern nur abgeschätzt werden, da zahlreiche DMS wäh-
rend der Versuche ausfielen.  
SONG berechnete die Anrisslebensdauer mittels des Örtlichen Konzepts sowohl mit einer 
Schädigungsbewertung auf Grundlage von Vergleichsspannungen (v) und -dehnungen (εv) 
als auch auf Grundlage von Hauptspannungen (1) und –dehnungen (ε1). Es zeigte sich, dass 
die Schädigungsbewertung mit εv und v eine zu niedrige Lebensdauer liefert und die 
Hauptspannungen 1 und die zugehörigen Dehnungen ε1 für die untersuchte Geometrie geeig-
neter sind. Bild 2-57 stellt die mit den Schädigungsparametern PSWT (εv) und PSWT (ε1) (ver-
gleiche auch Kapitel 6.4.2 oder [Son02]) erzielten Berechnungsergebnisse mit den experimen-
tellen Ergebnissen gegenüber. Die unsicheren Angaben über die experimentellen Anrisszeit-
punkte lassen allerdings keine quantitative Aussage zur Güte des Konzeptes und den getroffe-
nen Annahmen zu. 
 
Bild 2-57: Gegenüberstellung von berechneten Bauteilwöhlerlinien und Versuchsergebnissen nach 
[Son02]  
Von der HOCHTIEF Construction AG wurden im Rahmen eines FuE-Projektes experimentel-
le und analytische Untersuchungen zum Ermüdungsverhalten von Verbunddübelleisten 
durchgeführt ([HT09], [Gün04]). Es wurden jeweils zwei Standard Abscherversuche mit 
Kombidübeln und Puzzleleisten (S-Form) mit 2 Mio LW unter realistischen Gebrauchslasten 
beaufschlagt. Bild 2-58 (links) zeigt die Geometrien der untersuchten Leisten. Die Schlupfzu-
nahme war bei allen Versuchen vernachlässigbar gering und es konnten weder im Beton noch 
in der Stahlleiste Anzeichen auf ein Ermüdungsversagen festgestellt werden.  
Die Ermüdungsfestigkeit der Verbunddübelleisten wurde in eine Anrissphase und eine Riss-
wachstumsphase unterteilt, wobei die Anrissphase mit Hilfe des Örtlichen Konzepts bestimmt 
und die Risswachstumsphase mittels linear-elastischer Schwingbruchmechanik bewertet wur-
de [HT09], auf deren Hintergründe in dieser Arbeit nicht weiter eingegangen wird. Aufgrund 
der mehraxialen Spannungsverhältnisse in der Kerbe (tangential Zug- und radial Druckspan-
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nungen) wurde der Schädigungsparameter PSWT (εv) auf Grundlage von Vergleichsspannungen 
ermittelt. Für die Bauteilfließkurven wurden zweidimensionale und dreidimensionale FE-
Berechnungen durchgeführt, wobei der Beton jeweils elastisch modelliert wurde.  
Die analytischen Ergebnisse zum Kombidübel bestätigten die hohe Ermüdungsfestigkeit von 
Verbunddübelleisten, wohingegen die theoretischen Werte S-Form wesentlich ungünstiger als 
die Versuchsergebnisse ausfielen. 
 
Bild 2-58: Geometrien der getesteten Verbunddübelleisten (links) und Anrisswöhlerlinien der  
Puzzleleiste nach dem Örtlichen Konzept (rechts) nach [HT09] 
BURGER berichtet von 43 zyklischen Push-Out Versuchen mit Perfobondleisten, wobei auch 
auf Versuche von ZAPFE [Zap01] zurückgegriffen wurde [Bur11]. Die Versuche wurden bis 
mindestens 5 Mio Lastwechsel getestet oder bei Versagensankündigung gestoppt.  
Tabelle 2.2: Übersicht der Berechnungsergebnisse nach dem Örtlichen Konzept von [Bur11] 
Versuchs- 
bezeichnung 
Hauptspannung von Mises 
Schubspannung 
(1/2 2D-Hauptspannung 
im hotspot) 
LW-Zahlen 
(Auffälligkeiten bzw. 
Schaden im Versuch) 
ED3-K1a > 11015 314.924 960.497 
 auffällig zw. 49.400  
& 106.000 
≤ 7.000.000 
ED3-K3 
(mittlere ZSDK) 
7.000.239 
1.406.025.013 
7.000.006 
260.506.035 
7.000.013 
1.050.461.390 
,  auffällig 
zw. 5.001.000 
& 5.705.500 
Bis 7.024.000 
ED3-K3 
(um 10% reduziert) 
7.000.144 
164.893.866 
5.253.126 7.000.020 
10.724.803 
ED3-K4 536.084.827 5.000.793 5.263.096 ≤ 5.677.875 
ED3-K5 454 5.098.009 
11.409.977 
5.098.002 
5.705.777 
5.098.000 
ED3-K7 948.160.961 2.143.540.770 1.648.448 
,  auffällig zw. 
1,3 Mio. & 2,3 Mio. 
ED3-K8 3.067.133 8.606 99.843 
,  auffällig zw. 
100.000 & 240.171 
ED3-P4 243.223.740 2.592 3.460.563 
zw. 2.806.200 
& 4.027.200 
 
Tabelle 2.2 fasst alle Versuche mit Anriss der Stahlleiste zusammen. Neben der jeweiligen 
Versuchsbezeichnung sind die theoretisch mit dem Örtlichen Konzept ermittelten Anrisszeit-
punkte auf Grundlage unterschiedlicher Schädigungsparameter dargestellt. Der Schädigungs-
parameter wurde mithilfe von Hauptspannungen, Vergleichsspannungen (von Mises) und 
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Schubspannungen ermittelt und in das Örtliche Konzept eingebunden. In der rechten Spalte 
wurden zum Vergleich experimentelle Anrissspielzahlen angegeben. Auch BURGER konnte 
den Anriss der Perfobondleisten nicht messtechnisch erfassen und gibt hier lediglich Nähe-
rungswerte aus „Auffälligkeiten im Versuch“ [Bur11] an. Es zeigten sich zufriedenstellende 
Ergebnisse mit Vergleichs- und Schubspannungen, was den Untersuchungen von SONG wi-
derspricht, der die Verwendung von Hauptspannungen empfiehlt [Son02].  
Da das Örtliche Konzept aufgrund seiner Komplexität in der Praxis nur bedingt anwendbar 
ist, wurden in den letzten Jahren für Verbunddübelleisten vermehrt Untersuchungen in An-
lehnung an das Strukturspannungskonzept durchgeführt.  
In dem europäischen Projekt Preco-Beam [Preco10] wurden experimentelle und theoretische 
Forschungsarbeiten zu vorgefertigten Verbundträgern mit Verbunddübelleisten in Puzzle-, 
Klothoiden- und Haifischflossenform (Shark fin) durchgeführt. Die ermüdungswirksamen 
Spannungen wurden mittels Spannungskonzentrationsfaktoren (SKF) über die gleichzeitige 
Berücksichtigung der globalen Tragwirkung infolge Biegung und Normalkraft des Verbund-
trägers und der lokalen Tragwirkung infolge von Längsschubkräften ermittelt. Die Ermittlung 
des globalen Spannungskonzentrationsfaktors (SKF) sowie die relevanten Bezeichnungen 
sind schematisch in Bild 2-59 (links) dargestellt. Aufgrund der Kerbwirkung infolge Geomet-
rieänderung vergrößern sich die aufgebrachten Nennspannungen N und es entstehen Span-
nungskonzentrationen ne. Der Einfluss des Betons auf das globale Tragverhalten der Stahl-
leiste wird als gering angesehen. Analytisch sind beide Spannungen über kc multiplikativ mit-
einander verbunden. Der Vergleich der Spannungskonzentrationsfaktoren kc der einzelnen 
Geometrien zeigt das günstigste Verhalten unter globaler Beanspruchung bei der Klothoiden-
leiste (Bild 2-59, rechts).  
 
Bild 2-59: Analytische Ermittlung des globalen Spannungskonzentrationsfaktors kc (links) und kc für 
unterschiedlicher Geometrien (rechts) nach [Preco10] 
Der Einfluss aus lokaler Tragwirkung, resultierend in lokaler Biege- und Schubspannung im 
Verbundmittel, wurde über die detaillierte numerische Abbildung des Stahlzahns und des Be-
ton ermittelt und über den lokalen SKF berücksichtigt. Hierfür wurde die Schubkraft über den 
Beton in die Stahlleiste eingeleitet und es mussten Kontaktbedingungen der Verbundpartner 
formuliert werden. Für die Klothoidenleiste ergab sich ein lokaler SKF von 6,67. Auf der Wi-
derstandsseite ist eine Wöhlerlinie mit c = 125 N/mm² bei 2.000.000 Lastwechseln zugrun-
de zu legen, sodass der Nachweis für die Klothoidenleiste nach [Preco10] folgende Form an-
nimmt: 
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In [Ber11] wird ebenfalls von FE-Berechnungen zur Ermittlung der SKF berichtet. In einem 
vereinfachten 2D-Modell zur Bestimmung des lokalen SKF wird bewusst auf den Einfluss 
von Querdruckspannungen verzichtet und von einer ausreichenden Umschnürung ausgegan-
gen. Durch die elastische Abbildung des Betons zwischen den beiden Dübeln wird die Inter-
aktion Dübel – Beton simuliert. Die Lasteinleitung erfolgt dreiecksartig über den Beton (Bild 
2-60, links oben). Die Last ql wurde so gewählt, dass sich in dem untersuchten Zahn am Dü-
belgrund eine Schubspannung von  = 1 N/mm² einstellte. Der zweite Zahn wurde mit dersel-
ben Last beaufschlagt. Zur Herleitung der Spannungserhöhung aus globaler Tragwirkung 
wurde analog zu [Preco10] unter der Annahme von Zustand II des Betons das Stahlprofil ei-
ner konstanten Normalspannung ausgesetzt (Bild 2-60, links unten). Neben den berechneten 
lokalen und globalen SKF sind in Bild 2-60 (rechts) die Ergebnisse von Dehnungsmessungen 
der Trägerversuche aus [Men10] dargestellt. Es zeigte sich, dass die maximalen Spannungen 
aus lokaler ( = 24°) und globaler ( = 8°) Beanspruchung an unterschiedlichen Stellen des 
Dübels auftreten und die Lage der maximalen Spannung somit keine Konstante darstellt, son-
dern vom Verhältnis beider Beanspruchungen abhängt. Weiterhin wird ersichtlich, dass die im 
Abstand von 5 mm zur Brennschnittkante applizierten DMS ähnliche Spannungen ergaben, 
wie im Modell ermittelt. Es wird allerdings lediglich jeweils ein experimenteller Datenpunkt 
abgebildet. 
Diese Untersuchungen waren auch Grundlage für das Bemessungskonzept in der Zulassung 
des Eisenbahnbundesamtes (EBA) [Men10]. In der Zulassung werden für die Klothoidenform 
ein lokaler SKF von kL = 7,21 und ein globaler SKF von kG = 1,45 angegeben. Auf der siche-
ren Seite liegend werden jeweils die maximalen Spannungen überlagert.  
 
Bild 2-60: Vereinfachte 2D-Modellierung (links) und lokale bzw. globale SKF (rechts) nach [Ber11] 
Für die Erarbeitung der „Allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung“ der Verbunddübelleisten 
[DIBt13] wurden die Spannungskonzentrationsfaktoren über eine Kombination aus experi-
mentellen Untersuchungen und numerischen Simulationen ermittelt ([P804], [Gün14]). 
Grundlage war analog zu [Men10] die Wöhlerlinie des Kerbfalles 125 für brenngeschnittene 
Bleche gemäß DIN-EN-1993-1-9 [EN1993a]. In 5 mm Abstand zur höchstbeanspruchten 
Stelle („hotspot“) wurden DMS bei 8°, 24° und 48° appliziert. Mithilfe der Finite-Elemente-
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Methode konnten wiederum Faktoren ermittelt werden, mit deren Hilfe die gemessenen Deh-
nungen auf den „hotspot“ extrapoliert werden konnten. In mehreren Vorversuchen wurden die 
Oberlast und die Schwingbreite systematisch so variiert, dass sich annähernd eine Spannungs-
schwingbreite von 125 N/mm² einstellte und zusätzlich die Stahlspannung unter Oberlast die 
Fließgrenze nicht überstieg. 
Bild 2-61 stellt die lokale und globale Lastaufbringung sowie die Spannungsverteilung als 
Ergebnis des FE-Modells aus [P804] bzw. [Gün14] dar, auf deren Grundlage die Spannungs-
konzentrationsfaktoren hergeleitet wurden. Die Ergebnisse der jeweils höchsten Spannungen 
sind in Tabelle 2.3 zusammengefasst.  
 
Bild 2-61: Lokale (links) und globale (rechts) Lastaufbringung und schematische Spannungsvertei-
lung im FE-Modell aus [Gün14] 
Die Auswertung der Versuche an der CL-Form ergab eine zufriedenstellende Übereinstim-
mung zwischen experimentellen und theoretischen Werten, sodass auf der sicheren Seite lie-
gend die Ergebnisse aus der FE-Simulation gewählt wurden, die in Tabelle 2.3 für die CL- 
und die PZ-Form aus dem räumlichen und aus dem ebenen Modell (siehe Beschreibungen 
über [Ber11] oben) an den relevanten Stellen (8°, 24°, 48°) zusammengefasst wurden. Die 
95%-Fraktile der Messwerte der PZ-Form lagen jedoch um 72% unter den Werten aus der 
FE-Berechnung nach Tabelle 2.3. Daher wurde in [DIBt13] eine Abminderung des SKF auf 
vorgenommen (kf,L,PZ = 8,6).  
Tabelle 2.3: SKF der CL- und PZ-Form nach ebenem und räumlichem FE-Modell 
Geometrie Modell 
lokal global 
max 8° 24° 48° max 8° 24° 48° 
Klothoide (CL) 
eben 6,81 4,53 4,90 3,40 1,49 1,19 1,00 0,46 
räumlich 7,26 2,48 4,27 4,97 1,49 1,24 1,01 0,38 
Puzzle (PZ) 
eben 13,90 7,64 7,54 6,92 1,92 1,28 1,18 0,98 
räumlich 11,69 5,54 6,48 6,82 1,93 1,32 1,23 0,86 
 
2.7 Zusammenfassung 
Der aktuelle Stand der Forschung lässt sich in Bezug auf die Fragestellungen dieser Arbeit 
wie folgt zusammenfassen: 
 Der Schädigungsprozess im Beton unter Druckschwellbeanspruchung ist ähnlich dem 
unter statischer Beanspruchung. 
 Eine Querdruckbeanspruchung, sei es aktiv oder passiv (z.B. durch eine Umschnü-
rungsbewehrung), wirkt sich in Normalbeton positiv auf das Ermüdungsverhalten von 
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Beton aus. Dieser Effekt scheint allerdings bei hohem Querdruck geringer zu werden. 
Weiterhin deuten die wenigen Versuchsergebnisse auf eine Verkürzung der Phasen 1 
und 3 der Verzerrungsevolution bei gleichzeitigem Querdruck.  
 In UHPC wirkt sich eine Querdruckbeanspruchung im Gegensatz zu Normalbeton ne-
gativ auf das Ermüdungsverhalten aus. Dieser Effekt steigt mit zunehmendem Quer-
druck. 
 Prinzipiell wirkt sich eine höhere Betondruckfestigkeit ungünstig auf das Ermüdungs-
verhalten aus. Dies gilt aufgrund der hohen Packungsdichte auch für UHPC.  
 Der Tragmechanismus der Verbunddübelleiste unter Zugbeanspruchung ist beim Be-
tonausbruchversagen vergleichbar mit dem von Kopfbolzendübeln. Zur Verbund-
dübelleiste unter zyklischer Zugbeanspruchung sind bisher keine Untersuchungen be-
kannt. 
 Abscherversuche an einem einzelnen Verbundmittel erscheinen geeignet zur experi-
mentellen Ermittlung der Ermüdungsfestigkeit von Verbunddübelleisten unter Schub-
beanspruchung.  
 Das Ermüdungsverhalten von Kopfbolzendübel und Verbunddübelleisten kann durch 
zyklische Dübelkennlinien abgebildet werden. Diese können als nichtlinearen Fe-
derelementen in Verbundträger implementiert werden. Dafür müssen die Veränderung 
des plastischen Schlupfs und der elastischen Steifigkeit über die Lebensdauer bekannt 
sein. Die zyklische Dübelkennlinie kann durch einen kraftlosen, inelastischen Anteil 
und durch einen elastischen Anteil mit zugehöriger zyklischer Steifigkeit beschrieben 
werden. Die elastische Steifigkeit wird in der Literatur zumeist als konstant über die 
Lebensdauer angenommen.  
 Sowohl das Örtliche Konzept als auch das Strukturspannungskonzept sind geeignet 
zur Bewertung des Ermüdungsverhaltens der Stahlleiste, wobei das Örtliche Konzept 
lediglich den Anrisszeitpunkt abschätzen kann und mit hohem numerischem Aufwand 
verbunden ist. Das Strukturspannungskonzept hingegen ist aufgrund seines klareren 
mechanischen Hintergrunds gut für die praktische Anwendung geeignet. 
 Da nahezu alle bekannten Versuchsserien mit zyklischer Belastung unterschiedliche 
Leistengeometrien und auch Versuchsaufbauten aufwiesen, lassen sich aus Daten-
bankauswertungen aufgrund der großen Heterogenität der Versuchsdaten nur generelle 
Tendenzen ableiten. Eine Hilfestellung bei der Vereinheitlichung von Abmessungen 
und Geometrien kann die im Jahre 2013 erschienene „Allgemeine bauaufsichtliche 
Zulassung“ für Verbunddübelleiste [DIBt13] bieten.  
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3 Zugversuche am Einzelzahn 
3.1 Allgemeines 
In Bild 3-1 sind die auftretenden Kräfte infolge der Schubkrafteinleitung vom Verbundmittel 
in den Betongurt dargestellt. Aufgrund der Ausmittigkeit der einzuleitenden Schubkraft entste-
hen vertikale Zugkräfte, die vom jeweiligen Verbundmittel zu übertragen sind.  
 
 
Bild 3-1: Schubkrafteinleitung in den Betongurt 
Bei der Verwendung von Kopfbolzendübeln im Normalbeton wird die Zugkraft über den Kopf 
in den Beton eingeleitet, wohingegen bei Verbunddübelleisten die jeweilige Geometrie ent-
scheidend ist. Die Zugkraft muss daher über den geometrischen Hinterschnitt an den Beton 
weitergegeben werden. Aus der Lage des Hinterschnitts ergibt sich die vorhandene Veranke-
rungstiefe, die wesentlich für die Tragfähigkeit des Dübels unter Zugbeanspruchung ist.  
Die Anwendung von ultrahochfestem Beton (UHPC) in Kombination mit Verbunddübelleisten 
als Verbundmittel erlaubt Gurtdicken von weniger als 10 cm mit sehr geringen Betondeckungen 
bzw. Verankerungstiefen. Aus diesem Grund stellt das Verankern von Verbunddübelleisten in 
ultrahochfestem Beton unter statischer oder zyklischer Zugbeanspruchung eine besondere 
Problematik dar. 
In diesem Kapitel werden zunächst statische Versuche unter vertikaler Zugbeanspruchung am 
Einzelzahn beschrieben. Neben der Verankerungstiefe wird die Anordnung einer Verdübe-
lungsbewehrung als Versuchsparameter betrachtet.  
Weiterhin werden Versuche unter zyklischer Zugbeanspruchung beschrieben. Neben den rele-
vanten lastabhängigen Parametern wird auch hier der Einfluss einer Verdübelungsbewehrung 
auf das Ermüdungsverhaltender zugbeanspruchten Verbunddübelleiste untersucht. 
3.2 Versuchsaufbau, Messtechnik und Baustoffe 
Der Versuchsaufbau und die Messtechnik wurden in den statischen und zyklischen Versuchen 
identisch ausgeführt. Eine schematische Darstellung des Versuchsaufbaus ist in Bild 3-2 dar-
gestellt.  
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Bild 3-2: Schematische Darstellung des Versuchsaufbaus der Zugversuche am Einzelzahn  
In den Versuchen wurde die Zugkraft über eine Zuggabel in den Puzzlezahn eingeleitet (Bild 
3-3, links). Um ein Betonversagen in Form eines Ausbruchkegels zu erzeugen, wurden zwei 
Auflagerrollen parallel zum Einzelzahn angeordnet. Der Abstand der Auflagerrollen a wurde 
so gewählt, dass kein Biege- oder Spaltversagen der Betonplatte auftrat und ein Betonausbruch-
versagen sichergestellt werden konnte (a = 200 mm). Die Unebenheiten der UHPC Oberfläche 
wurden über ein Mörtelbett ausgeglichen.  
Die Prüfkraft wurde über Gewindestangen vom Prüfzylinder in die Zuggabel übertragen. Die 
Rückverankerung der Auflagerrollen erfolgte über steife Stahltraversen (Bild 3-3, rechts).  
 
Bild 3-3: Versuchsaufbau und Messtechnik der Zugversuche am Puzzlezahn 
Über induktive Wegaufnehmer (IWA) an den Stirnseiten des Puzzlezahns wurde die Relativ-
verschiebung  zwischen Puzzlezahn und Betongurt gemessen. Weiterhin wurden bei den sta-
tischen Versuche größtenteils horizontale Wegaufnehmer angeordnet, um den Zeitpunkt der 
Rissbildung ermitteln zu können (Bild 3-2, links, IWA Rissdetektion).  
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Die statischen Zugversuche wurden mit 25 Lastwechseln zwischen 5 und 40% der zu erwarten-
den Traglast in Anlehnung an [EN1994] vorbelastet, um den Einfluss eines möglichen Haftver-
bundes zwischen Stahlzahn und Beton auszuschließen. Anschließend wurden die Versuche 
kraftgeregelt bis 60% der erwarteten Maximallast gefahren, bevor auf Wegregelung umgestellt 
wurde. Im Anschluss an die Versuche wurden alle Probekörper entlang des Puzzlezahns aufge-
sägt, um über den Ausbruchkegel Rückschlüsse auf das Tragverhalten treffen zu können. 
Die Messwerte der zyklischen Versuche wurden aufgrund der langen Versuchsdauern und der 
daraus entstehenden Datenmengen analog zu [P621] in zwei Phasen gespeichert. In den ersten 
10.000 Lastwechseln wurden die Messwerte alle 1,1 Sekunden und anschließend alle 11,2 Se-
kunden aufgezeichnet. Um die jeweiligen Maximal- und Minimalwerte sicher zu erfassen, 
wurde über einen Zeitraum von ca. 800 Lastwechseln mit einer Phasenverschiebung zur 
Prüffrequenz gemessen. 
Für alle Versuchskörper wurde ein ultrahochfester Beton auf Grundlage des grobkörnigen 
UHPC B5Q verwendet, der im Rahmen des Schwerpunktprogramms SPP 1182 „Nachhaltig 
bauen mit UHPC“ [SPP1182] entwickelt wurde. Da ein hoher Fasergehalt in den statischen 
Versuchen von [Hei11] nicht den erwarteten Beitrag zur Steigerung der Tragfähigkeit und der 
Duktilität lieferte, wurde die Mischung mit dem von [Hei11] vorgeschlagenen Mindestfaserge-
halt von 0,9 Vol.-% in Verbindung mit konventioneller Betonstahlbewehrung zur Verbesserung 
der Herstellkosten verwendet. Die Rezepturen sowie die Eigenschaften der Stahlfasern sind in 
Tabelle 3.1 zusammengestellt. 
Tabelle 3.1: Rezeptur des verwendeten UHPC und Eigenschaften der Stahlfasern 
Ausgangsstoff Einheit Menge / Eigenschaften 
Zement CEM I 52,5 HS NA 
[kg/m³] 
660 
Microsilika 180 
Quarzmehl W12 330 
Quarzsand W3 133 
Sand H 33 (0,125 – 0,5 mm) 360 
Basalt 2 - 5 mm 303 
Basalt 5 – 5 mm 303 
Wasser 161 
Fließmittel ViscoCrete 20 Gold 33 
Stahlfasern 70 
Stahlfasern [Vol.-%] 0,9 
Länge lf [mm] 17,5 
Durchmesser df [mm] 0,15 
Schlankheit f = lf / df [-] 117 
Zugfestigkeit fy [N/mm²] > 2400 
Wasser-Bindemittelgehalt w/b [-] 0,22 
 
Die Herstellung des UHPC erfolgte am Institut für Massivbau (IMB) der RWTH Aachen in 
einem Zwangsmischer der Fa. Zyklos (ZK250) nach der in [Bor01] beschriebenen Methode, 
bei der die zweite Hälfte des Bindemittels (Zement und Microsilika) nach der Zugabe des ge-
samten Wassers und Fließmittels beigemischt wird. Am Ende wurden die Mikrostahlfasern hin-
zugegeben. Dabei musste darauf geachtet werden, dass sich keine Faserkonglomerate ausbil-
den. Hierzu wurden diese über einen Rütteltisch mit weitmaschigem Sieb in den Beton gegeben 
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und untergemischt. Bei jeder Herstellung wurde die Konsistenz über das Ausbreitmaß über-
prüft, das jeweils zwischen 65 und 70 cm lag. Da die Orientierung der Fasern maßgeblich von 
der Einfüllrichtung abhängt, wurden alle Versuchskörper identisch (mittig von oben) betoniert.  
Analog zu den zyklischen Abscherversuchen in UHPC (Kapitel 5.5.3) wurde für die PZ_mod-
Form ein hochfester Baustahl S460 verwendet. Auf die Ermittlung der spezifischen Material-
kennwerte wurde verzichtet, da Stahlversagen in der Vorbemessung ausgeschlossen wurde. 
3.3 Statische Zugversuche 
3.3.1 Versuchsmatrix 
In Tabelle 3.2 ist die Versuchsmatrix der statischen Zugversuche am Einzelzahn zusammenge-
stellt. In insgesamt 4 Versuchsserien wurden die Einflüsse der Verankerungstiefe hef und der 
Verdübelungsbewehrung untersucht. Die Definitionen der Parameter sowie deren Variation 
sind schematisch in der rechten Spalte dargestellt. Die effektive Verankerungstiefe hef,o wird 
beginnend vom Scheitelpunkt der Puzzlezahnrundung definiert, da hier der Riss des Ausstanz-
kegels ansetzt. Die Verdübelungsbewehrung der Serie 4 wurde wirkungsvoll in der Ausneh-
mung des Puzzlezahns angeordnet. Die Betonrezeptur und Leistendicke wurden in allen Ver-
suchsserien am Einzelzahn konstant gehalten. 
Tabelle 3.2: Versuchsmatrix der Versuche am Einzelzahn 
Serie Anzahl 
hef 
Bewehrung Parametervariation 
[mm] 
SPZ 1 2 60 keine 
 
SPZ 2 2 50 keine 
SPZ 3 2 30 keine 
SPZ 4 2 60 210 mm 
 
3.3.2 Ergebnisse der Zugversuche am Einzelzahn 
Tabelle 3.3 fasst neben den Hauptparameter die Ergebnisse aus den Baustoffuntersuchungen 
(fc,cube100) und die wesentlichen Versuchsergebnisse wie Maximallast (Pmax) und zugehörige, 
gemessene Verformung (zug) zusammen. 
Tabelle 3.3: Übersicht der statischen Zugversuche am Einzelzahn 
Versuch Beschreibung 
fc,cube100 Pmax zug 
[N/mm²] [kN] [mm] 
SPZ 1-1 Leistendicke tw = 20 mm, UHPC, ohne Bewehrung, 
Zugbeanspruchung, Einbindetiefe hef,o= 6 cm 
176,0 
117,9 0,35 
SPZ 1-2 109,2 0,41 
SPZ 2-1 Leistendicke tw = 20 mm, UHPC, ohne Bewehrung, 
Zugbeanspruchung, Einbindetiefe hef,o= 5 cm 
95,9 0,36 
SPZ 2-2 132,3 0,30 
SPZ 3-1 Leistendicke tw = 20 mm, UHPC, ohne Bewehrung, 
Zugbeanspruchung, Einbindetiefe hef,o= 3 cm 
187,5 
83,1 0,37 
SPZ 3-2 60,7 0,20 
SPZ 4-1 Leistendicke tw = 20 mm, UHPC, 210mm, 
Zugbeanspruchung, Einbindetiefe hef,o= 6 cm 
178,5 0,34 
SPZ 4-2 235,2 0,56 
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Nachfolgend werden die Versuchsergebnisse in Abhängigkeit des zu untersuchenden Einflus-
ses zusammengestellt. 
Einfluss Verankerungstiefe 
Bekannte Verankerungsversuche zum statischen Tragverhalten zugbeanspruchter Kopfbolzen-
dübel zeigen eine hohe Abhängigkeit der Verbundmitteltragfähigkeit von der vorhandenen Ein-
bindetiefe bzw. Verankerungstiefe. Aus diesem Grund wurde auch in den eigenen Versuchen 
zur Tragfähigkeit zugbeanspruchter Verbunddübelleisten zunächst der Einfluss der Veranke-
rungstiefe untersucht. Bereits in der Vorplanung der Versuche wurde bei der Puzzleleiste von 
einem Bruchmechanismus bzw. Tragverhalten ausgegangen, der dem bei Kopfbolzendübeln 
entspricht, sofern ein reiner Betonausbruch (Kapitel 2.5) als Versagensart ohne nennenswerte 
Biegeeinflüsse sichergestellt ist.  
Die gemessenen Zusammenhänge zwischen Zugkraft und Relativverschiebung sind in Bild 3-4 
(links) dargestellt. Grundsätzlich ist hierin ein Anstieg der statischen Zugtragfähigkeit mit zu-
nehmender Verankerungstiefe festzustellen. Die Ergebnisse zeigen allerdings eine gewisse 
Streubreite bezüglich der erreichten Traglasten. Besonders auffällig ist dies beim Vergleich der 
Versuchsergebnisse von Serie SPZ 2 (hef,o = 5 cm) mit Serie SPZ 1 (hef,o = 6 cm). Dies ist auf 
die Veränderung der Verankerungstiefe von lediglich 1 cm zurückzuführen.  
Bei Betrachtung der Sägeschnitte wird ersichtlich, dass sich im Versuch SPZ 2-2 ein deutlich 
flacherer Ausstanzkegel ausgebildet hat (Bild 3-4 unten), wodurch eine vergrößerte Mantelflä-
che und ein Anstieg der Tragfähigkeit hervorgerufen wird. Zusätzlich fällt bei Betrachtung der 
Rissbilder von oben auf, dass sich bei den meisten Versuchen zwei Ausbruchkegel jeweils auf 
der Höhe des Hinterschnitts des Puzzlezahns ausbildeten. Nur in Versuch SPZ 2-2 entstanden 
Risse, die auch auf einen Ausbruch des Bereiches dazwischen hindeuteten (Bild 3-4 oben 
rechts). Im Vergleich zu den Versuchen mit Verankerungstiefen von hef,o = 5 cm bzw. 
hef,o = 6 cm wird in den Versuchen SPZ 3-1 und SPZ 3-2 mit einer Verankerungstiefe von 
hef,o= 3 cm der Einfluss der Verankerungstiefe besonders deutlich erkennbar. Die Traglasten 
dieser Versuche liegen auf einem signifikant niedrigeren Niveau. Es traten starke Streuungen 
bzgl. der Trag- und Verformungsfähigkeiten beider Versuche auf (Bild 3-4 oben links). Bild 
3-4 (unten rechts) zeigt die Sägeschnitte entlang des Puzzlezahns von SPZ 3-1 und SPZ 3-2. Es 
wird deutlich, dass der Versuch mit geringerer Trag- und Verformungsfähigkeit (SPZ 3-2) auf-
grund der Verdrehung des Puzzlezahns nur einseitig ausbrauch, wohingegen bei SPZ 3-1 ein 
symmetrischer Betonausbruch auftrat. Dies begründet auch die unterschiedlichen Traglastni-
veaus und Verformungsfähigkeiten.  
Unabhängig von den Streuungen bezüglich der Maximallast konnte bei allen Versuchen der 
Beginn der Rissbildung bei einer Relativverschiebung von ca.  ≈ 0,05 mm bis 0,06 mm beo-
bachtet werden. Ab dieser von der Verankerungstiefe unabhängigen Relativverschiebung zeigte 
sich in allen Versuchen ein ausgeprägt nichtlineares Verformungsverhalten der Versuchskurven 
(Bild 3-4, oben links). Die Anfangssteifigkeit betrug unabhängig von der Verankerungstiefe bei 
allen Versuchen etwa C = 20.000 kN/cm.  
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Bild 3-4: Versuchsergebnisse zum Einfluss der Verankerungstiefe 
Einfluss Verdübelungsbewehrung 
Zur Untersuchung des Einflusses einer Verdübelungsbewehrung wurden Bewehrungsstäbe 
10 mm unmittelbar neben den Stirnseiten des Puzzlezahn über dem Hinterschnitt angeordnet. 
Bild 3-5 (links) zeigt die Versuchsergebnisse der Zugversuche ohne Bewehrung (hef,o = 6 cm, 
Serie SPZ 1) verglichen mit den Ergebnissen mit Bewehrung (SPZ 4-1, SPZ 4-2) bei gleich-
bleibender Verankerungstiefe. Zu Beginn des Versuchs verlaufen die Kurven aller betrachteten 
Versuche nahezu kongruent. Ab einer Kraft P  50 kN und einer Relativverschiebung von ca. 
0,05 mm wird die Bewehrung aktiviert und es ist eine deutliche Traglaststeigerung von etwa 
100% gegenüber den unbewehrten Versuchen möglich. Die erreichten Traglasten beider Ver-
suche streuten mit etwa 25%.  
 
 
Bild 3-5: Versuchsergebnisse zum Einfluss einer Verdübelungsbewehrung 
Der Sägeschnitt von SPZ 4-2 zeigt einen Betonausbruchkegel mit einem mittleren Ausbruch-
winkel von mittel = 25° (Bild 3-5, rechts unten). Dieser verläuft demnach flacher als bei den 
Versuchen ohne Bewehrung (mittel = 30°). Zur Untersuchung des Verformungsvermögens 
wurde der Versuch SPZ 4-1 bis in den Nachbruchbereich geprüft, sodass der maßgebende Aus-
bruchkegel nicht eindeutig identifiziert werden kann. Der Einfluss der Bewehrung auf den Ver-
lauf des Ausbruchkegels ist in weiteren Versuchen zu untersuchen. 
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3.4 Zyklische Zugversuche 
3.4.1 Statische Referenzversuche 
Zur Erweiterung der Datenbasis der in Kapitel 3.3 beschriebenen statischen Zugversuche wur-
den drei weitere statische Zugversuche als Referenzgröße für die zyklischen Versuche durch-
geführt. Die Versuche wurden mit einer Verankerungstiefe von hef,o = 6 cm ohne Bewehrung 
durchgeführt. Mit zwei induktiven Wegaufnehmern (IWA) wurde die Relativverschiebung  
zwischen Stahlzahn und der Oberkante des UHPC-Gurts gemessen.  
 
 
Bild 3-6: Versuchsaufbau (links) und Ergebnisse der statischen Referenzversuche (rechts) 
Am Versuchstag wurde eine Druckfestigkeit im Würfel von fc,cube,100 = 189 N/mm² und ein E-
Modul von Ec = 56.000 N/mm² ermittelt. Die Versuche zeigten ein linear-elastisches Verhalten 
bis etwa P = 80 kN bei einer Relativverschiebung von etwa  = 0,06 mm. Anschließend wurde 
ein nicht-lineares Verhalten bis zur mittleren Traglast von Pmittel = 125,6 kN festgestellt, die bei 
einer zugehörigen Relativverschiebung von  = 0,35 mm  erreicht wurde. Die Versagensursache 
war ebenso wie in den statischen Zugversuchen aus Kapitel 3.3 ein kegelförmiger Betonaus-
bruch mit einem Winkel von  ≈ 30°. 
3.4.2 Versuchsmatrix und Ergebnisse der zyklischen Zugversuche 
Tabelle 3.4 gibt einen Überblick über die durchgeführten zyklischen Zugversuche. Dargestellt 
sind die auf die mittlere Traglast der statischen Referenzversuche bezogene Oberlast o, Unter-
last u und Lastschwingbreite  (Bild 3-7, links).  
Weiterhin sind die wichtigsten Ergebnisse der Versuche zusammengestellt. Die Würfel-druck-
festigkeit fc,cube,100 wurde als Mittelwert von drei Prüfungen (Versuchsanfang, -mitte und -ende) 
berechnet. Nges beschreibt die Anzahl der gesamten Lastwechsel (LW) bis zu einer definierten 
Grenze oder bis zum Versagen. Außerdem ist die Versagensart (Betonausbruch, Spalten oder 
kombiniertes Versagen) sowie die Mantelfläche des Betonausbruchkegels Am angegeben. Die 
Mantelfläche Am wurde über einfache geometrische Formen (Rechtecke, Dreiecke) anhand der 
Draufsicht und des Sägeschnitts der jeweiligen Versagensflächen einschließlich des Winkels 
ermittelt. Das Verfahren ist beispielhaft in Bild 3-7 (rechts) dargestellt. 
Die Versuche wurden so vorbemessen, dass Betonversagen maßgebend wurde. Bei ausgewähl-
ten Versuchen wurde nach der nicht-ruhenden Belastung ein statischer Versuch durchgeführt, 
um die statische Resttragfähigkeit (Bild 3-7, links) zu ermitteln und Einflüsse aus einer zykli-
schen Vorbelastung auf die statische Tragfähigkeit zu analysieren.  
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Tabelle 3.4: Parameter und Ergebnisse der zyklischen Zugversuche 
Versuch 
SPZ- 
o u  Bew. 
fc,cube100 
[N/mm²] 
Nges 
[-] 
Versagensart 
Mantelfläche 
AM  [cm²] 
S
e
ri
e
 1
 
-E1 
0,55 0,25 0,30 Keine 
186,5 2.000.000 - - 
-E2 178,9 2.500.000 - - 
-E3* 187,4 2.500.000 - - 
-E4* 0,75 0,25 0,50 Keine 183,7 4.250.000 - - 
-E5 
0,85 0,25 0,60 Keine 
194,4 1.669.000 Betonausbruch 40 
-E7 180,6 229.000 Kombiniert 18 
-E8 185,6 272.000 Betonausbruch 19 
-E9a 0,80 0,25 0,55 Keine 
189,9 
2.500.000 - - 
-E9b 0,85 0,25 0,60 Keine 247.000 Betonausbruch 29 
S
e
ri
e
 2
 -E10 
0,75 0,15 0,60 Keine 
180,6 17.000 Spalten - 
-E11 180,2 6.000 Spalten - 
-E12a 0,75 0,45 0,30 Keine 
180,2 
2.500.000 - - 
-E12b 0,85 0,55 0,30 Keine 1.750.000 - - 
S
e
ri
e
 3
 -E13 
Lasten analog zu 
SPZ E5, E7, E8 
210mm 
185,9 321.000 Betonausbruch 53 
-E14 197,3 3.000.000 - - 
-E15 183,2 124.000 Betonausbruch 50 
* Untersuchung der statischen Resttragfähigkeit 
 
Die durchgeführten Versuche werden in Serie 1, bei der das Unterlastniveau konstant auf 
u=0,25 gehalten wird (SPZ-E1-E9), Serie 2 mit variabler Unterlast und Serie 3 mit Verdübe-
lungsbewehrung unterteilt. An Versuch SPZ-E3 und -E4 wurde nach der zyklischen Belastung 
die statische Resttragfähigkeit (Bild 3-7, links) ermittelt. Die anderen Versuche wurden entwe-
der bis zum Bruch zyklisch belastet oder es wurden Sägeschnitte hergestellt, die das Rissbild 
dokumentierten. 
 
 
Bild 3-7: Definition der Bezugslasten (links) und Bestimmung der Mantelfläche (rechts)  
Alle zyklischen Zugversuche wurden mit einer Frequenz von 5 Hz durchgeführt. 
Im Folgenden werden die wesentlichen Versuchsergebnisse, sortiert nach den Einflussparame-
tern Oberlast, Unterlast und Verdübelungsbewehrung, dargestellt und beschrieben. Dabei wird 
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die Relativverschiebung  als Mittelwert der beiden angebrachten Wegaufnehmer zur Schlupf-
messung (IWA, Bild 3-3) über die Lastwechsel n aufgetragen. Abschließend werden die Un-
tersuchungen zur statischen Resttragfähigkeit vorgestellt. 
Einfluss Oberlast 
Die Versuche SPZ-E1 bis E3 wurden auf gleichen Lastniveaus (o= 0,55, u= 0,25) geprüft. 
Während sich die Versuche SPZ-E2 und E3 nahezu identisch verhielten, war bei SPZ-E1 die 
Phase des Mikrorisswachstums (Phase 1) etwas ausgeprägter. Anschließend war bei SPZ-E1 
weiterhin eine größere Relativverschiebung  über die Lastwechselspielzahl n zu verzeichnen 
(Bild 3-8, links).  
  
Bild 3-8: Ergebnisse SPZ-E1 bis E4 (links) und SPZ-E5 bis E9 (rechts) 
Bei Versuch SPZ-E4 wurde die Unterlast konstant gehalten und die Oberlast erhöht (o= 0,75). 
Erwartungsgemäß ist die Anfangsverschiebung im Vergleich zu den vorher beschriebenen Ver-
suchen aufgrund der höheren Oberlast vergrößert (Bild 3-8, links). Weiterhin ist erst ab ca. 
n = 840.000 Lastwechsel ein konstanter Anstieg der Relativverschiebung über die Versuchs-
dauer festzustellen (Übergang Phase 1 in Phase 2). Im weiteren Verlauf der Ermüdungsbean-
spruchung ist keine wesentliche Zunahme der Relativverschiebung aufgetreten. 
Die wesentlichen Versuchsergebnisse bei vergrößerter Oberlast sind in Bild 3-8 (rechts) darge-
stellt. Die hohe Oberlast (o= 0,85) der Versuche SPZ-E5, -E7 und -E8 äußerte sich in einer 
vergrößerten mittleren Anfangsverformung von   0,18 mm und einem Betonausbruch als 
Versagensart. Die ertragbare Lastwechselspielzahl war vergleichbar bei den Versuchen SPZ-E7 
(Nges= 229.000 LW) und –E8 (Nges= 272.000 LW), wobei SPZ-E7 aufgrund einer Verdrehung 
des Puzzlezahns nicht den erwarteten 3-Phasen-Verlauf aufwies. Eine signifikante Steifigkeits-
abnahme nach Bildung eines Spaltrisses und ein Betonausbruchkegel (Bild 3-9, rechts) deuten 
auf ein kombiniertes Versagen aus Betonausbruch und Spalten hin. SPZ-E5 versagte nach 
Nges= 1.669.000 LW durch Betonausbruch. 
Die Unterschiede in der Lebensdauer der Versuch SPZ-E5 (Nges= 1.669.000LW) und SPZ-E8 
(Nges= 272.000 LW), die beide durch einen Betonausbruchkegel versagten, sind auf die ver-
schiedenen Geometrien der Ausbruchkegel zurückzuführen. Während sich bei SPZ-E5 ein gro-
ßer Ausbruchkegel mit einer Mantelfläche von Am = 40 cm² (Bild 3-9, links) bildete, versagte 
SPZ-E8 (Bild 3-10, links) durch zwei kleine Kegel im Bereich des Hinterschnitts der Puzzle-
zähne mit einer gesamten Mantelfläche von Am = 19 cm². 
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Bild 3-9: Ausbruchkegel und Sägeschnitte der Versuche SPZ-E5 (links) und SPZ-E7 (rechts) 
Eine Verringerung der Oberlast auf o = 0,80 führte bis 2 Mio. Lastwechsel zu keinem Versagen 
(SPZ-E9a, Bild 3-8, rechts). Bei ähnlicher Anfangsverformung ist die Zunahme der Relativver-
schiebung in Phase 1 geringer als bei SPZ-E5. Der Versuch wurde gestoppt und anschließend 
bei identischer Belastung wie SPZ-E5, -E7 und -E8 neu gestartet (SPZ-E9b). Erwartungsgemäß 
ist die Relativverschiebung  zu Beginn des Versuchs aufgrund der Vorbelastung mit 
  0,24 mm vergrößert. Trotzdem konnten weitere Nges= 247.000 Lastzyklen durchgeführt 
werden, ehe ein zyklisches Versagen durch Betonausbruch auftrat. Während SPZ-E8, wie oben 
beschrieben, durch zwei einzelne Ausbruchkegel versagte, brach bei SPZ-E9b auch der Beton 
dazwischen aus (Bild 3-10, rechts). Die Verschiebung zwischen Zahn und Betonplatte beim 
Übergang in Phase 3 war vergleichbar mit SPZ-E5. 
 
Bild 3-10: Ausbruchkegel der Versuche SPZ-E8 (links) und SPZ-E9 (rechts) 
Die Versuche zum Oberlasteinfluss haben insgesamt gezeigt, dass das Ermüdungsverhalten 
zugbeanspruchter Verbunddübel in UHPC stark von der relativen Verschiebung zwischen 
Puzzlezahn und Betongurt abhängt. Die Übergänge zwischen den verschiedenen Phasen des 
Ermüdungsverhaltens (Phase 1- 3) traten immer bei vergleichbaren Relativverschiebungen auf. 
Hieraus lässt sich schließen, dass ein Reihenfolgeeffekt vorhanden ist. Jede zyklische Vorbe-
lastung ruft eine relative Verschiebung zwischen Verbundmittel und Betongurt hervor, die den 
Übergang in die nächste Phase des Ermüdungsprozesses beschleunigt. Ein Anzeichen dafür ist 
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die deutlich geringere Versagenslastspielzahl von SPZ-E9b (Nges= 247.000 LW) im Vergleich 
zu SPZ-E5 mit gleichen Lasten und vergleichbarem Ausbruchkegel (Nges= 1.669.000 LW). 
Einfluss Unterlast 
In Bild 3-11 (links) sind die Ergebnisse mit einer bezogenen konstanten Lastschwingbreite 
 = 0,60 dargestellt. Auffällig ist, dass die Versuche mit geringerer Unterlast (o= 0,75; 
u= 0,15; SPZ-E10 und -E11) zu Beginn ein deutlich weicheres Verhalten und somit eine grö-
ßere Anfangsverschiebung aufweisen, als der vergleichbare Versuch SPZ-E8. Als Folge daraus 
versagen beide Versuche deutlich früher als erwartet. Die primäre Versagensursache war je-
weils Spalten (Bild 3-11, rechts). Es kann nicht abschließend geklärt werden, warum in diesen 
beiden Versuchen ein Spaltversagen aufgetreten ist. Der Grund für die geringe Steifigkeit und 
das unerwartete Spalten können z.B. Unebenheiten im Mörtelbett gewesen sein. 
 
 
Bild 3-11: Ergebnisse SPZ-E10 und E11 (links) und Spaltriss des Versuchs SPZ-E10 (rechts) 
Alle Versuche mit einer bezogenen Lastschwingbreite von  =0,30 waren Durchläufer (Bild 
3-12, links). Die Oberlast von SPZ-E12a wurde nach dem Durchlaufen von 2,5 Mio. Lastwech-
seln ohne nennenswerte Zunahme der Relativverschiebung von o= 0,75 auf o= 0,85 erhöht 
(SPZ-E12b). Die Relativverschiebung  wuchs infolge der Erhöhung der Oberlast an (erhöhte 
Anfangsverschiebung), eine deutliche Zunahme der Relativverschiebung war allerdings auch 
nach weiteren 1,8 Mio. LW nicht zu verzeichnen. Die Entwicklung von der Relativverschie-
bung über die Lastwechsel des Versuchs SPZ-E2 bei einer Oberlast von o= 0,55 verlief quali-
tativ vergleichbar, allerdings erwartungsgemäß auf einem geringeren Niveau (Bild 3-12, links). 
  
Bild 3-12: Ergebnisse SPZ-E12a und -E12b (links) und Sägeschnitte (rechts) 
Trotz der kleinsten Oberlast und Anfangsverschiebung aller Versuche mit einer Lastschwing-
breite von =0,30 wurden bei SPZ-E2 nach dem Aufsägen entlang des Puzzlezahns durch 
Befeuchten der Betonfläche Mikrorisse detektiert (Bild 3-12, rechts oben). Diese konnten bei 
 72 
SPZ-E12 trotz einer höheren Oberlast und auch bei SPZ-E1 mit identischer Belastung nicht 
festgestellt werden. 
Einfluss Verdübelungsbewehrung 
Um den Einfluss einer Verdübelungsbewehrung auf das Ermüdungsverhalten eines Einzelzahns 
unter Zugschwellbeanspruchung zu ermitteln, wurden in die Ausrundung des Puzzlezahns je-
weils ein Bewehrungsstab 10 mm angeordnet. Die die Lasten wurden erneut auf die unbe-
wehrten Zugversuche (Bild 3-6, rechts) bezogen. Das Lastniveau war identisch zu SPZ-E5 bis 
-E8, die alle durch einen zyklischen Betonausbruch versagten und somit als Referenz herange-
zogen werden konnten.  
Die Versuche zeigten keinen eindeutigen Trend bzgl. des Einflusses der Bewehrung auf das 
Ermüdungsverhalten der Puzzleleiste in UHPC unter reiner Zugbeanspruchung. Während SPZ-
E14 bis Nges,E14= 3.000.000 LW ohne Anzeichen eines Versagens durchlief, versagten SPZ-E13 
und -E15 bereits nach Nges,E13= 321.000LW bzw. Nges,E15= 124.000LW durch zyklischen Be-
tonausbruch. Die Begründung liegt in der erhöhten Anfangsverformung und der ausgeprägteren 
ersten Phase, in der bei SPZ-E14 nur ein geringfügiger Anstieg der Relativverschiebung fest-
zustellen war und somit deutlich weniger Mikrorisse entstanden. 
Die Anfangsverschiebung des Durchläufers SPZ-E14 ist vergleichbar mit SPZ-E8 (ohne Be-
wehrung), der unter dem gleichen Lastniveau (o= 0,85) getestet wurde (Bild 3-13, links). Im 
weiteren Verlauf der Ermüdungsbeanspruchung blieben die Messungen der Relativverschie-
bung  von SPZ-E14 nahezu konstant, während SPZ-E8 nach n2-3,E8= 167.000 LW in die dritte 
Phase überging und durch zyklischen Betonausbruch versagte. 
  
Bild 3-13: Ergebnisse SPZ-E13 bis -E15 (links) und Sägeschnitte (rechts) 
Die Ausbruchkegel der Versuche SPZ-E13 und -E15 sind sehr ähnlich (Bild 3-13, rechts). An 
den unsymmetrischen Risswinkeln ist zu erkennen, dass sich der Puzzlezahn leicht verdreht 
hat. Es ist weiterhin zu sehen, dass sich während der Ermüdungsbelastung auf jeder Seite zwei 
maßgebende Bruchkegel bildeten. Der untere Kegel ist vergleichbar mit dem unbewehrter Ver-
suche, wobei der Rissverlauf etwas flacher war. Der zweite, obere Bruchkegel verläuft sehr 
steil in Richtung der Bewehrung. Der Bewehrungsstab schwächt die Betonmatrix und zieht 
aufgrund der Steifigkeitsänderung in der Matrix den Bruchriss an.  
Zusammenfassend bleibt festzuhalten, dass die Anordnung einer Bewehrung aufgrund der Ver-
ankerung des Ausbruchkegels einen günstigen Einfluss hat, sofern kein Riss diese kreuzt. Dafür 
sollte die Bewehrung möglichst nah am Stahlzahn angeordnet werden. Ansonsten ist die Be-
wehrung eine Störstelle und hat einen negativen Einfluss auf das Ermüdungsverhalten.  
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Statische Resttragfähigkeit 
Bei den Versuchen SPZ-E3 (o= 0,55, u= 0,25, Nges= 2.500.000 LW) und -E4 (o= 0,75, 
u= 0,25, Nges= 4.250.000 LW) wurde die statische Resttragfähigkeit ermittelt. Die Ergebnisse 
dieser Versuche sind zusammen mit dem statischen Referenzversuch SPZ-S1 in Bild 3-14 dar-
gestellt. Die horizontale Verschiebung auf der Abszisse von SPZ-E4 ist auf die Zunahme der 
Relativverschiebung während der zyklischen Vorbelastung zurückzuführen.  
Auffällig an den Versuchsergebnissen ist die höhere statische Resttragfähigkeit verglichen mit 
dem statischen Referenztest. Die Maximallasten der Resttragfähigkeitsversuche SPZ-E3 und -
E4 betrugen Pmax,SPZ-E3= 154,0 kN und Pmax,SPZ-E4= 159,6 kN, wohingegen bei SPZ-S1 lediglich 
Pmax,SPZ-S1= 129,4 kN erreicht wurden – eine Vergrößerung um etwa 18%. Dieses Phänomen ist 
auf die Verdichtung der Betonmatrix im Bereich der Puzzleausnehmung zurückzuführen und 
wurde bereits von anderen Forschern [Blo03] - auch im zyklischen Standard Push-Out Versuch 
[P621] [Zap01] - festgestellt. 
Die Versuche wurden nach Erreichen der Maximallast und vor dem kompletten Betonausbruch 
gestoppt, um am Sägeschnitt Aussagen auf Maximallastniveau treffen zu können (Bild 3-14, 
rechts). Allerdings konnten bis auf die detektierten Mikrorisse bei SPZ-E3 keine signifikanten 
Unterschiede des Ausbruchkegels im Sägeschnitt entdeckt werden. 
 
 
Bild 3-14: Ergebnisse statische Resttragfähigkeit (links) und zugehörige Sägeschnitte (rechts) 
3.5 Zusammenfassung 
Die Erkenntnisse der Versuche am Einzelzahn unter statischen Lasten können folgendermaßen 
zusammengefasst werden: 
 Trotz der geringen Plattendicken von 10 cm können mit der modifizierten Puzzlegeo-
metrie in UHPC hohe Zugkräfte übertragen werden. 
 Bei allen Zugversuchen war ein kegelförmiger Betonausbruch die Versagensursache.  
 Eine Erhöhung der Verankerungstiefe von 5 cm auf 6 cm ergab keine nennenswerte 
Traglaststeigerung. Bei einer Verankerungstiefe von hef,o = 3 cm lag die Traglast und 
die Duktilität erwartungsgemäß auf einem deutlich niedrigeren Niveau. 
 Die Anordnung einer Verdübelungsbewehrung in der Ausnehmung bewirkte aufgrund 
der Dübelwirkung und Verbreiterung der Ausbruchkegel eine signifikante Traglaststei-
gerung im statischen Bruchversuch. 
 Unabhängig von der gewählten Verankerungstiefe und Verdübelungsbewehrung wurde 
in allen statischen Zugversuchen bei einer Relativverschiebung von ca. 0,06 mm ein 
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Übergang vom linear-elastischen zum nicht-linearen Tragverhalten im Zugkraft-Rela-
tivverschiebungsverlauf festgestellt. 
Unter Ermüdungsbeanspruchung können folgende Erkenntnisse unter Zugbeanspruchung fest-
gehalten werden: 
 Bei Oberlasten kleiner als 80% der statischen Maximallast (o  0,80) und Unterlasten 
von u = 0,25 trat bis n = 2.500.000 LW kein Versagen durch Betonausbruch auf.  
 Das Ermüdungsverhalten zugbeanspruchter Verbunddübelleisten in UHPC ist stark von 
der relativen Verschiebung zwischen Puzzlezahn und Betongurt abhängig und beein-
flusst maßgebend den Zeitpunkt des Versagens. Daher ist auch der Einfluss der Oberlast 
herauszuheben. Wenn ein zyklischer Betonausbruch auftritt, kann die Lebensdauer in 
drei Phasen charakterisiert werden. Die erste Phase ist geprägt durch einen starken 
Schlupfanstieg durch die Zunahme von Mikrorissen und Verdichtung der Betonmatrix 
im Bereich der Ausnehmung. In der zweiten Phase wachsen die Risse und somit die 
Relativverschiebung zwischen Verbundmittel und Beton kontinuierlich an. Instabiles 
Risswachstum mit starker Risszunahme und Steifigkeitsabnahme sind die Charakteris-
tika der dritten Phase, die zum Versagen durch die Ausbildung von Bruchflächen führt. 
 Die Lebensdauer ist wesentlich geprägt durch die Form der Ausbruchkegel. Bei zwei 
einzelnen Ausbruchkegeln auf Höhe des Hinterschnitts konnten bei gleichen Lasten 
(o= 0,85; u= 0,25) signifikant weniger Lastwechsel (N=229.000 LW) ertragen werden 
als bei einem großen Ausbruchkegel (N=1.669.000 LW). 
 Die Anordnung einer Querbewehrung hatte aufgrund der Verankerung des Ausbruch-
kegels einen günstigen Einfluss auf das Ermüdungsverhalten, sofern diese nicht von 
einem Riss gekreuzt wird. Andernfalls stellt die Bewehrung eine Störstelle dar und hatte 
einen negativen Einfluss auf das Ermüdungsverhalten.  
 Nach der zyklischen Beanspruchung und der damit verbundenen Homogenisierung der 
Betonmatrix am Hinterschnitt war bei den anschließenden statischen Versuchen eine 
Vergrößerung der Resttragfähigkeit von 18% im Vergleich zu den statischen Versuchen 
ohne zyklische Vorbelastung festzustellen.   
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4 Theoretische Untersuchungen zu den Versuchen am Einzel-
zahn 
4.1 Allgemeines 
Anhand der in Kapitel 3 vorgestellten Versuche am Einzelzahn konnte die Leistungsfähigkeit 
der PZ_mod-Form unter zyklischer Zugbeanspruchung gezeigt werden. Darauf aufbauend 
wird in diesem Kapitel ein Modell entwickelt, das die Relativverschiebung der statischen Be-
lastung als Versagenskriterium aufgreift (verformungsbeschränktes Versagenskriterium). Zur 
Herleitung eines solchen Kriteriums werden nichtlineare Finite-Elemente Untersuchungen mit 
dem Programm ABAQUS/Standard durchgeführt, um die Datenbasis der experimentellen 
Ergebnisse zu erweitern. Es werden Modelle entwickelt, die sowohl die Arbeitslinie eines 
statischen als auch eines zyklischen Versuchs abbilden sowie die Ermittlung der Maximallast 
unter statischer Beanspruchung zulassen. Mithilfe des verformungsbeschränkten Versa-
genskriteriums lässt sich schließlich eine Versagensschwingspielzahl berechnen.  
4.2 Numerische Untersuchungen 
Zur Modellentwicklung werden nichtlineare Finite-Elemente Berechnungen mit dem FE-
Programm ABAQUS/Standard [Hil11] zur Abbildung der durchgeführten statischen Zugver-
suche am Einzelzahn vorgestellt. Neben der Analyse des Tragverhaltens und der Auswertung 
der Spannungen im Bauteilinneren, die messtechnisch nicht zu erfassen sind, konnten auf 
Grundlage des Referenzmodells Parameterstudien mit unterschiedlichen Betonfestigkeiten 
und Verankerungstiefen durchgeführt werden.  
4.2.1 Finite-Elemente-Modell 
Zur Beschreibung des Finite-Elemente Modells werden nachfolgend die verwendeten Materi-
almodelle für Beton und Stahl, der Aufbau und die Vernetzung des Modells, die Formulie-
rung der Kontaktbedingungen sowie der Vergleich der Simulationsergebnisse mit den stati-
schen Referenzversuchen vorgestellt.  
Materialmodelle 
Zur Simulation des Zugtragverhaltens der Puzzleleiste werden Materialmodelle für UHPC 
und hochfesten Stahl benötigt. Da bei allen Versuchskörpern reines Betonversagen in Form 
eines Ausbruchkegels auftrat, konnte der Stahlzahn linear-elastisch (Es= 210.000 N/mm²; 
s= 0,3) abgebildet werden. Für den faserbewehrten UHPC wurde das plastische Schädi-
gungsmodell „Concrete Damaged Plasticity“ (CDP) verwendet, das von LUBLINER et. al. 
[Lub89] entwickelt und von LEE & FENVES [Lee98] erweitert wurde. Zur Beschreibung des 
plastischen Materialverhaltens von Beton werden eine Fließbedingung, eine Ver- bzw. Entfes-
tigungshypothese und eine Fließregel benötigt. Durch die Fließbedingung wird der Übergang 
von elastischen zum plastischen Materialverhalten mithilfe einer Fließfläche im Spannungs-
raum beschrieben. Die Verfestigungshypothese berücksichtigt die Veränderung der Fließflä-
che im plastischen Zustand. Mithilfe der Fließregel kann die Richtung und der Betrag des 
plastischen Dehnungsvektors ermittelt werden. 
Die einaxiale (fc) und zweiaxiale (fb) Betondruckfestigkeit, die einaxiale Betonzugfestigkeit fct 
sowie der Faktor Kc, der die Form der Fließfläche beeinflusst (Kc = 1: Kreis; Kc = 0,5: Drei-
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eck), beschreiben die Fließbedingung [Rog10]. Weiterhin wird zwischen Druck- und Zug-
schädigung unterschieden, sodass die äquivalente plastische Druck- (𝜀?̃?
𝑝𝑙) und Zugdehnung 
(𝜀?̃?
𝑝𝑙) als Schädigungsvariable eingeführt werden [Lee98]. Sie werden als Verfestigungspara-
meter bezeichnet, da hierdurch die Fließbedingung F beim Auftreten plastischer Dehnungen 
verändert wird (Bild 4-1, links).  
 
Bild 4-1: Isotrope Verfestigung der Fließbedingung (links) und Fließregel im CDP-Modell (rechts)  
Im CDP-Modell wird eine nicht-assoziierte Fließregel verwendet, bei der unabhängig von der 
Fließbedingung F ein Fließpotential G definiert ist (Bild 4-1, rechts). In dem Punkt, in dem 
die Fließbedingung erfüllt ist, steht der plastische Dehnungsvektor normal zur Fließfläche G. 
Zur Beschreibung des Fließpotentials wird eine hyperbolische Funktion vom Typ Drucker-
Prager verwendet. Vergleicht man die Fließbedingung und das Fließpotential in der p-q-
Ebene, so zeigt sich, dass sich für hohe hydrostatische Drücke p die Neigung von G dem Dila-
tanzwinkel  annähert (Bild 4-1), welcher die mit der Scherverformung auftretende Auflo-
ckerung und Volumenvergrößerung des Betons beschreibt. Weiterhin beeinflusst die Exzent-
rizität ε das Fließpotential. Mit größerem Wert ε ist eine größere Krümmung für niedrige oder 
positive hydrostatische Spannung vorhanden und bei Annäherung an 0 ergibt sich die klassi-
sche Formulierung nach Drucker-Prager in Form einer Geraden. 
Die Kalibrierung des Materialmodells CDP mittels der oben beschriebenen Parameter erfolgte 
auf Grundlage der Simulation der parallel zum Versuch durchgeführten Baustoffprüfungen. 
Da das Verhalten im Zugbereich von besonderem Interesse war, wurden Biegezugversuche 
nach [DAfStb10] simuliert und die Einflüsse der Spannungs-Rissöffnungs-Beziehung im 
Zugbereich des faserverstärkten UHPC sowie des Fließpotentials (, ε) auf das Tragverhalten 
anhand von Parameterstudien untersucht. Die wesentlichen Erkenntnisse sowie die gewählten 
Parameter sind nachfolgend zusammengefasst: 
 Für die einaxiale Betondruckfestigkeit fc wurden in Anlehnung an CEB-FIP MODEL 
CODE 1990 [CEB91] 95% des Mittelwertes der Würfeldruckfestigkeiten angesetzt.  
 Das Verhältnis zweiaxialer zu einaxialer Betondruckfestigkeit fb/fc ist nach den Unter-
suchungen von SPECK für UHPC kleiner als für Normalbeton (vgl. auch Bild 2.6, 
[Spe08]). Eine Parameterstudie hat gezeigt, dass für die simulierten Zugversuche im 
Bereich zwischen 1,05 und dem von [Kup73] für Normalbeton vorgeschlagenen Ver-
hältnis von 1,16 aufgrund des maßgebenden Zugversagens kein signifikanter Unter-
schied im Last-Verformungsverhalten besteht.  
 Die Form der Fließfläche hat keinen nennenswerten Einfluss, sodass Kc analog zu 
[Rog10] mit 0,66 angenommen wird. 
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 Die Arbeitslinie des Betons im Druckbereich wurde mithilfe der Beziehung von 
SARGIN implementiert. Die Dehnung bei Erreichen der Druckfestigkeit wurde hierfür 
gemäß [DAfStb05] mit εc1 = -4,0 ‰ abgeschätzt. Der für die Duktilität im Nachbruch-
bereich maßgebende Parameter D wurde aufgrund der Faserverstärkung zu 0,5 ange-
nommen.  
 Als maßgebend für eine zutreffende Simulation der Zugversuche wird die Abbildung 
des Betons im Zugbereich angesehen. Entsprechend der Richtlinie des DAfStb für 
Stahlfaserbeton [DAfStb10] kann eine lineare Spannungs-Rissaufweitungs-Beziehung 
verwendet werden [Ise12]. Der Beginn des linearen Bereichs sowie die maximale 
Rissaufweitung sind dabei abhängig von der Fasergeometrie und dem Fasergehalt. Als 
Ergebnis einer Parameterstudie kann für den verwendeten UHPC die Spannungs-
Rissöffnungs-Beziehung gemäß Bild 4-2 (links) verwendet werden. Die Bruchenergie 
wird nach [CEB91] in Abhängigkeit des Größtkorns und der Druckfestigkeit mit 
Gf = 250 N/m abgeschätzt. 
 Die Verfestigungsparameter 𝜀?̃?
𝑝𝑙
 und 𝜀?̃?
𝑝𝑙
 wurden auf Grundlage der Baustoffproben 
analytisch ermittelt. 
 Systematische Untersuchungen in Parameterstudien an der Potentialfunktion G erga-
ben keinen nennenswerten Einfluss des Dilatanzwinkels  und der Exzentrizität ε auf 
das Trag- und Verformungsverhalten im Biegezugversuch. Die beste Konvergenz 
ergab sich für  = 35° und ε = 0,1.  
Das Ergebnis der Kalibrierung an den Biegezugversuchen ist in Bild 4-2 (rechts) dargestellt. 
Weiterhin sind die Biegezugspannungs-Durchbiegungs-Kurven der drei durchgeführten Ver-
suche mir faserverstärktem UHPC angegeben. Es zeigt sich eine gute Übereinstimmung im 
Bereich der Anfangssteifigkeit. Auch im Nachbruchbereich liegt die Simulation im Streube-
reich der Versuche, sodass hiernach die gewählten Einstellungen des Materialmodells CDP 
auch für die Nachrechnung der Zugversuche verwendet werden können. 
 
 
Bild 4-2: Verlauf der verwendeten Spannungs-Rissöffnungs-Beziehung (links) und Ergebnisse der 
Kalibrierung am Biegezugversuch (rechts) 
Aufbau des Finite-Elemente-Modells 
Aufgrund der Doppelsymmetrie der Versuchskörper wurde in den Simulationen lediglich ein 
Viertel der Geometrie abgebildet. Die Bedingungen hierfür wurden in den Symmetrieebenen 
durch die Anordnung entsprechender Lager geschaffen (Bild 4-3, links). Die Auflager, im 
Versuch durch Rollenlager im Mörtelbett realisiert (siehe Kapitel 3.2), wurden mithilfe eines 
Linienlagers simuliert. Diese Lagersimulation führte zu keinen nennenswerten Spannungs-
spitzen und ersparte im Vergleich zur detailgetreuen Abbildung deutlich Rechenzeit. Analog 
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zum Versuch wurde die Kraft weggeregelt aufgebracht. Die obere Hälfte der kreisförmigen 
Ausnehmung im Puzzlezahn diente als Lastangriffsfläche.  
Zur Diskretisierung des Betongurts wurden 8-knotige Volumenelemente mit linearen Ansatz-
funktionen (reduzierte Integration) verwendet. Die globale Netzgröße wurde für das unter-
suchte Modell zu 10 mm gewählt. Die Radien des Stahlzahns mussten feiner diskretisiert 
werden, da der Radius der Ausnehmung bereits 11 mm besaß. Über die Größe der Elemente 
in der Puzzleausnehmung wurde eine Parameterstudie durchgeführt. Zwischen einer Netzwei-
te von 2 bis 5 mm konnte kein nennenswerter Einfluss festgestellt werden. Die endgültigen 
Berechnungen wurden mit 12 Elementen in der Ausnehmung durchgeführt, was etwa einer 
Netzweite von 3,3 mm entspricht. 
Bild 4-3: Aufbau (links) und Vernetzung (rechts) des Modells 
Kontaktformulierung 
Ein wichtiges Werkzeug zur realitätsnahen Abbildung der reinen Zugversuche ist die Formu-
lierung des Kontaktes zwischen Stahlzahn und Betongurt. Hierfür wurde der Simulationsab-
lauf in zwei Schritte (Steps) unterteilt. Im linear-elastischen Bereich, in dem sich ein hoher 
mehraxialer Spannungszustand im Bereich der Puzzleausrundung ausbildet und somit große 
Pressungen zwischen Stahl und UHPC auftreten, wurde im Bereich der hochbeanspruchten 
Stirnseite des Zahns neben einem reinen Reibkontakt ein „cohesive“-Kontakt hinzugeschaltet 
(Step 1), der zu einer realistischen Abbildung der Anfangssteifigkeit führte (Bild 4-4, links). 
Ab dem Übergang ins plastische Verhalten und somit dem Fortschreiten des Risses wirkt in 
einem zweiten Schritt nur noch der reine Reibkontakt (Step 2). Es wurde eine Parameterstudie 
mit variierenden Übergängen durchgeführt, welche keine signifikanten Unterschiede in der 
Traglast und in der Relativverschiebung bei Erreichen der Traglast ergab. Der Übergang wur-
de schließlich an den statischen Referenzversuchen zu  = 0,06 mm kalibriert und für die Pa-
rameterstudie beibehalten. 
Der Reibbeiwert  wurde zwischen 0,1 und 0,3 variiert. Er hatte keinen nennenswerten Ein-
fluss auf die Kraft-Verformungskurve. Da die Stahlzähne vor jedem Versuch mit Schalöl ver-
sehen wurden, wurden die Berechnungen mit  = 0,1 durchgeführt.  
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Bild 4-4: Kontaktformulierung (links) und Simulationsergebnisse (rechts)  
Simulationsergebnisse 
Zur Verifizierung des im Finite-Elemente-Programms ABAQUS/Standard [Hil11] erstellten 
FE-Modells werden die statischen Referenzversuche (Kapitel 3.4.1) herangezogen. 
Bild 4-4 (rechts) zeigt die P--Kurve der numerischen Simulation im Vergleich zu den stati-
schen Zugversuchen aus Kapitel 3.4.1 Bezüglich der Trag- und Verformungsfähigkeit zeigte 
sich eine sehr gute Übereinstimmung. Besonders die Relativverschiebung  beim Erreichen 
der Maximallast konnte gut abgebildet werden, sodass die Berechnungsergebnisse zur Herlei-
tung eines verformungsbasierten Ingenieurmodells herangezogen werden können. 
Auch der Vergleich der Ausbruchkegel zwischen der nichtlinearen Simulation in ABAQUS 
(Bild 4-5, links) und den statischen Referenzversuchen (Bild 4-5, rechts) zeigt zufriedenstel-
lende Ergebnisse. Dargestellt sind die berechneten Gesamtverformungen auf Traglastniveau 
im Schnitt entlang des Stahlzahns. Es ist qualitativ eine gute Übereinstimmung bezüglich des 
Startpunktes und der Richtung des Ausbruchskegels mit den Versuchsergebnissen festzustel-
len. Dargestellt ist der maßgebende Versagensriss im statischen Referenzversuch (rechts), der 
zu Vergleichszwecken auch in der linken Bildhälfte dargestellt.  
 
Bild 4-5: Vergleich der Simulations- mit den Versuchsergebnissen anhand des Ausbruchskegels 
4.2.2 Parameterstudie 
In vorangegangen Untersuchungen an Kopfbolzendübeln (z.B. [Fuc95], [Eli00]) wurden als 
Haupteinflussparameter auf die Tragfähigkeit bei Betonausbruch die Mantelfläche des Aus-
bruchkegels und die Betonzugfestigkeit bzw. die Verteilung der Zugspannungen im Riss an-
gegeben. Im etablierten CC-Verfahren zur Berechnung der Betonausbruchlasten [Fuc95] ge-
hen daher die Wurzel der Betondruckfestigkeit zur Abbildung der Betonzugfestigkeit sowie 
die Mantelfläche über die Verankerungstiefe hef ein. Daher wird das an den statischen Refe-
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renzversuchen mit einer Verankerungstiefe von hef,o = 6 cm kalibrierte FE-Modell gezielt mo-
difiziert, um die Einflüsse der Verankerungstiefe sowie der Betonfestigkeit bzw. der Betonart 
abschätzen zu können.  
Die Simulationsergebnisse sind vergleichend mit den zur Verfügung stehenden Versuchser-
gebnissen in Bild 4-6 zusammengefasst. Zum Einfluss der Verankerungstiefe (Bild 4-6, links) 
wurde bei der Simulation die Betongurtdicke konstant gehalten (hc= 10 cm) und die Position 
des Puzzlezahns variiert. Die Definition der Verankerungstiefe erfolgt analog zu Bild 3-1. Die 
Betonart wurde analog zu den in [EN1992] gegebenen Eigenschaften eines C90/105 bzw. 
eines C30/37 modelliert. Grundlage des Betonmodells war, wie bei den Versuchen mit 
UHPC, das CDP-Materialmodell. 
Der Vergleich mit den Versuchsergebnissen liefert bezüglich der Trag- und Verformungsfä-
higkeit zufriedenstellende Ergebnisse. Das Ergebnis des Versuchs SPZ 2-2 mit einer Veranke-
rungstiefe von hef,o = 5 cm wird hier nicht betrachtet, da dieser, wie in Kapitel 3.3.2 beschrie-
ben, ein abweichendes Tragverhalten aufwies. Die Simulation mit einer Verankerungstiefe 
von hef,o = 5 cm überschätzt die Tragfähigkeit des in Bild 4-6 (links) dargestellten Versuchs 
leicht. Die Verformungsfähigkeit bzw. die Relativverschiebung bei Maximallast wird bei bei-
den Versuchen durch die gewählten Eigenschaften im Modell zufriedenstellend abgebildet. 
Ebenfalls kann die Verformungsfähigkeit bei geringer Verankerungstiefe (hef,o = 3 cm) gut 
simuliert werden. Die Traglast wird leicht unterschätzt, vergleicht man die Resultate der Be-
rechnung mit den Versuchen. 
  
Bild 4-6: Parameterstudie – Einfluss Verankerungstiefe (links) und Einfluss Betonart (rechts) 
Aus der Literatur sind nur wenige Zugversuche am Einzelzahn bekannt. Im Rahmen des For-
schungsclusters „Ressourceneffizienz und Nachhaltigkeit im Stahlbau“ (NASTA) [Heg11], 
[IGF10] wurden ebenfalls an der PZ_mod-Form Zugversuche in einem 10 cm dicken Be-
tongurt (C30/37) durchgeführt, die zum Vergleich mit den Simulationsergebnissen herange-
zogen werden können. Auch für diese Versuche wird die Traglast mit dem entwickelten Mo-
dell qualitativ gut abgebildet, allerdings wird diese bereits früher als im Versuch erreicht (Bild 
4-6, rechts). Eine Erklärung könnte sein, dass im Versuch ein kombiniertes Versagen aus Be-
tonausbruch und Biegung aufgetreten ist [Heg11], [IGF10]. Der Vergleich der Simulationser-
gebnisse aller Betonarten verdeutlich, dass durch die Faserverstärkung ein sehr duktileres 
Nachbruchverhalten erzielt werden kann. Die Unterschiede der Traglasten resultieren aller-
dings nicht aus den verschiedenen Druckfestigkeiten, sondern vielmehr aus den unterschied-
lich angenommenen Zugfestigkeiten im Materialmodell. Eine Parameterstudie über die Varia-
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tion der Druckfestigkeit ergab erwartungsgemäß keine nennenswerten Unterschiede in der 
Trag- und Verformungsfähigkeit. 
4.3 Modellbildung für zyklische Lasten 
4.3.1 Allgemeines 
Die Bemessung von Betonkonstruktionen unter zyklischer Zugbeanspruchung erfolgt übli-
cherweise über die Begrenzung der auftretenden Spannungen. Hierzu wird beispielsweise die 
zulässige Oberlast begrenzt. Der Widerstand wird dabei z.B. über Wöhlerlinien ermittelt. Zur 
Ermittlung von Wöhlerlinien ist allerdings eine sehr große Versuchsanzahl erforderlich.  
Daher wird im Folgenden ein Vorschlag von BALÀZS [Bal91] verfolgt, der auf einem verfor-
mungsbasierten Kriterium basiert. In Pull-Out-Versuchen zur Untersuchung der zyklischen 
Verbundfestigkeit von Bewehrung in Normalbeton wurde die Lastwechsel-Verschiebungs-
kurve unter Ermüdung mit der statisch ermittelten Last-Verschiebungskurve in Zusammen-
hang gesetzt. Die Hypothese von BALÀZS beruht auf der Annahme, dass ein Versagen des 
Verbundes auftritt, sobald die Relativverschiebung innerhalb eines Belastungszyklus der Re-
lativverschiebung unter statischer Maximallast entspricht (Bild 4-7). Das Kriterium wurde 
auch von [Dae93] für Biegezugversuche nach RILEM in hochfestem Beton verwendet und 
die Anwendbarkeit statistisch abgesichert. Ebenfalls konnte das verformungsbasierte Kriteri-
um für Kopfbolzendübel unter zyklischer Zugbeanspruchung [Hoe06] und an Betonprismen 
unter einaxialer Zugbeanspruchung [Thu11] angewendet werden.  
 
Bild 4-7: Verformungsbasiertes Versagenskriterium 
4.3.2 Anwendbarkeit eines verformungsbasierten Versagenskriteriums  
In Tabelle 4.1 sind alle durchgeführten Zugversuche mit den jeweiligen bezogenen Lastni-
veaus dargestellt und den bereits in Kapitel 3.4.2 erläuterten Versagensarten zugeordnet. Das 
verformungsbasierte Versagenskriterium ist nur für die Versuche mit Betonausbruch gültig. 
Weiterhin sind die auf die Gesamtlastwechselspielzahl N bezogenen Lastniveaus beim Über-
gang von Phase 1 in Phase 2 (n1-2 / N) und von Phase 2 in Phase 3 (n2-3 / N) und die zugehöri-
gen Relativverschiebungen 1-2 und 2-3 angegeben (Bild 4-7). Da bei möglicher Schiefstel-
lung des Puzzlezahns während der Belastung die Seite mit den größeren Relativverschiebun-
gen maßgebend für das Versagen unter Betonausbruch ist, sind jeweils die größeren Werte 
angegeben. Abschließend ist die mittlere zugehörige Verschiebung zug,m der statischen Ver-
suche bei Erreichen der Maximallast als Mittelwert der drei Versuche ohne Bewehrung und 
der beiden Versuche mit Bewehrung aufgelistet.  
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Tabelle 4.1: Analyse der zyklischen und statischen Zugversuche  
Versuch 
SPZ- 
o u  Bew. Versagensart 
n1-2/N 
[-] 
1-2 
[mm] 
n2-3/N 
[-] 
2-3 
[mm] 
zug,m 
[mm] 
S
e
ri
e
 1
 
-E1 
0,55 0,25 0,30 Keine 
- 0,13 0,08 - - 
0,348 
-E2 - 0,06 0,06 - - 
-E3 - 0,06 0,06 - - 
-E4 0,75 0,25 0,50 Keine - 0,07 0,17 - - 
-E5 
0,85 0,25 0,60 Keine 
Betonausbruch 0,14 0,32 0,86 0,370 
-E7 Kombiniert - - - - 
-E8 Betonausbruch 0,10 0,19 0,92 0,317 
-E9a 0,80 0,25 0,55 Keine - 0,13 0,21 - - 
-E9b 0,85 0,25 0,60 Keine Betonausbruch 0,02 0,24 0,97 0,375 
S
e
ri
e
 2
 -E10 
0,75 0,15 0,60 Keine 
Spalten - - - - 
-E11 Spalten - - - - 
-E12a 0,75 0,45 0,30 Keine 
- 
- - - - 
-E12b 0,85 0,55 0,30 Keine 0,02 0,21 - - 
S
e
ri
e
 3
 
-E13 Lasten analog zu 
SPZ E5, E7, E8, 
E9b 
210mm 
Betonausbruch 0,08 0,32 0,95 0,479 
0,314 -E14 - 0,11 0,23 - - 
-E15 Betonausbruch 0,07 0,26 0,81 0,351 
 
Im Folgenden soll überprüft werden, ob das von [Bal91] für das Verbundverhalten einbeto-
nierter Bewehrungsstäbe entwickelte, verformungsbasierte Verfahren auf die Ermüdung von 
Verbunddübelleisten unter Zugschwellbeanspruchung mit reinem Betonausbruchsversagen 
anwendbar ist. Dafür sind in Bild 4-8 alle relevanten Versuche ausgewertet. Die linken Dia-
gramme zeigen auf der Abszisse die auf die Gesamtlastspielzahl N bezogenen Lastwechsel 
n/N und auf der Ordinate die Relativverschiebung . Zur Überprüfung des Kriteriums sind die 
statischen Versuche ebenfalls auf der Ordinate mit der Relativverschiebung  dargestellt (Bild 
4-8, rechts). Auf der Abszisse ist die auf die maximale Kraft Pmax bezogene Last P/Pmax aufge-
tragen.  
Die Analyse der Entwicklung der Relativverschiebung  über die Lebensdauer der Durchläu-
fer und damit der Versuche, die keinen Übergang in ein instabiles Risswachstum bzw. zur 
Ausbildung eines Ausbruchkegels hatten, zeigen einen deutlichen Abstand zu der Relativver-
schiebung des statischen Versuchs auf Maximallastniveau zug,m (Bild 4-8 (a) und (b)). Die 
Auswertung ergibt erwartungsgemäß eine größere Anfangsverschiebung mit steigernder 
Oberlast. Selbst bei hohen Oberlasten (o = 0,80 bis 0,85) konnte bei den gewählten bezoge-
nen Lastschwingbreite von  = 0,30 bis 0,55 kein Versagen beobachtet werden.  
Erst die Kombination von hoher bezogener Oberlast (o = 0,85) und großer bezogener Last-
schwingbreite (= 0,60) führte zu einem zyklischen Betonausbruchversagen und dem damit 
einhergehenden Übergang in die Phase 3 der zyklischen Kriechkurve von Beton. Bei den Ver-
suchen SPZ-E5 und SPZ-E9b liegt der Übergang von Phase 2 in Phase 3 in etwa auf Höhe 
von zug,m des statischen Versuchs, was dem Grundgedanken des verformungsbasierten Krite-
rium entspricht. Der Verlauf der Relativverschiebung des Versuchs SPZ-E8 zeigt an zwei 
Stellen Steigungsänderungen, wobei das eigentliche Versagen des Betonausbruchs erst bei 2-
3 = 0,32 mm, also kurz vor zug,m, eingeleitet wurde.  
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(a) SPZ-E1 bis E4 - Durchläufer 
 
 
(b) SPZ-E9a, SPZ-E12a+b - Durchläufer 
 
(c) SPZ-E5, SPZ-E8, SPZ-E9b - Betonausbruch 
 
(d) SPZ-E13 bis SPZ-E15 – mit Bewehrung 
 
Bild 4-8: Überprüfung des verformungsbasierten Versagenskriteriums 
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Bild 4-8 (d) bestätigt den Zusammenhang zwischen den zyklischen und den statischen Rela-
tivverschiebungen auch bei Anordnung einer Verdübelungsbewehrung. Während SPZ-E15 
einen eindeutigen dreiphasigen Verlauf über die Lebensdauer aufweist, sind bei dem Versuch 
SPZ-E13, ähnlich wie bei SPZ-E8, mehrere Steigungsänderungen in der Phase des stabilen 
Risswachstums zu erkennen. Begründet werden kann dieses Verhalten durch die Aktivierung 
der Bewehrung (Bild 4-9, links oben) bzw. dem Risswachstum durch die Bewehrung (Bild 
4-9, rechts oben). Wird die Bewehrung aktiviert, also liegt die Bewehrung innerhalb des Aus-
bruchkegels und kreuzt den Riss rechtwinklig und wirkt somit als Verdübelung, so ergibt sich 
eine stabilisierende Wirkung. Verläuft ein Riss entlang der Bewehrung, wirkt sie als Fehlstel-
le und eine destabilisierende Wirkung sorgt für den Anstieg der Relativverschiebung über die 
Lebensdauer. Der Sägeschnitt des Versuchs belegt, dass beide Rissarten aufgetreten sind (Bild 
4-9, unten). Einzig bei Versuch SPZ-E14 waren die Relativverschiebungen zu Beginn sowie 
der Anstieg in Phase 2 geringer als bei den Versuchen SPZ-E13 und SPZ-E15 und auch ge-
ringer als im statischen Versuch bei Erreichen der Maximallast, sodass kein Versagen auftrat. 
 
Bild 4-9: Einfluss der Bewehrung im Ermüdungszugversuch am Beispiel von SPZ-E13 
Bild 4-10 fasst die Relativverschiebungen 2-3 der zyklischen Versuche mit Betonausbruch-
versagen am Übergang von Phase 2 zu Phase 3 sowie die Relativverschiebungen bei Errei-
chen der Maximallast der statischen Versuche zug zusammen. Bei den unbewehrten Versu-
chen (Bild 4-10, links) liegt der Übergang in den instabilen Risswachstumsbereich 2-3 bei 
allen drei Versuchen im Streubereich von zug der statischen Versuche , sodass die Anwend-
barkeit des verformungsbasierten Versagenskriteriums für die eigenen Versuche bestätigt 
werden kann. Weiterhin sind die Durchläufer mit der Relativverschiebung zum Zeitpunkt des 
Versuchsabbruchs end dargestellt, die jeweils einen deutlichen Abstand zu zug aufweisen. Bei 
den Versuchen mit Verdübelungsbewehrung (Bild 4-10, rechts) liegen die gemessenen Werte 
2-3 über zug, sodass das Versagenskriterium auf der sicheren Seite zu liegen scheint. Auch 
hier liegt end des Durchläufers unterhalb zug. 
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Bild 4-10: Gegenüberstellung von zug der statischen und 2-3 der zyklischen Zugversuche; ohne 
(links) und mit Bewehrung (rechts) 
4.3.3 Verformungsbeschränktes Ingenieurmodell 
Im vorangegangenen Abschnitt wurde die grundsätzliche Anwendbarkeit edes verformungs-
basierten Ingenieurmodells für die durchgeführten zyklischen Zugversuche gezeigt. Mit der 
Annahme, dass die Verschiebung bei Maximallast im statischen Versuch dem Übergang von 
Phase 2 in Phase 3 des zyklischen Versuchs entspricht, wird folgendes Vorgehen zur Ermitt-
lung der Lebensdauer zugbeanspruchter Verbunddübelleisten in UHPC vorgeschlagen (Bild 
4-11): 
Mit der Kenntnis der statischen Maximallast Pmax (1) und einer Beziehung zwischen der Last 
P und der Relativverschiebung  unter statischer Belastung (2) kann die zugehörige Verschie-
bung zug (3) ermittelt werden. Diese Verschiebung zug stellt nun die Grenze der Relativver-
schiebung unter Ermüdungsbeanspruchung dar. Ist es anschließend möglich, eine Beziehung 
zwischen  und der Lebensdauer (4) aufzustellen, so kann direkt die maximal ertragbare 
Lastwechselspielzahl Nmax (5) bestimmt werden. 
 
Bild 4-11: Vorgehen im verformungsbeschränkten Ingenieurmodell 
(1) Ermittlung der statischen Tragfähigkeit Pmax 
Erst mit Kenntnis der statischen Tragfähigkeit kann ein verformungsbeschränktes Ingenieur-
modell entwickelt werden. Bisher existieren nur wenige Versuche unter Zugbeanspruchung 
der Verbunddübelleiste (z.B. [IGF10], [HT03], [Zap01]). Zur Herleitung eines solchen Mo-
dells wird auf die Analogie des Tragmechanismus bei Kopfbolzendübeln zurückgegriffen. 
Dabei wirkt eine Ausnehmung des Puzzlezahns als Kraftangriffspunkt für den Ausbruchkör-
per, sodass bei Zug an einem Zahn zwei Ausbruchkegel entstehen, die sich bei größerer Ver-
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ankerungstiefe überschneiden (Bild 4-12, links). Der gleiche Mechanismus wird bei zwei 
Kopfbolzendübeln mit starrer Verbindungsplatte und zentrischer Beanspruchung beobachtet 
(Bild 4-12, rechts).  
 
 
Bild 4-12: Vergleich der Tragmechanismen von Verbunddübelleisten (links) und Kopfbolzendübel 
[Eli00] (rechts) 
Der Maßstabseinfluss bewirkt, dass die mittleren Spannungen in der Bruchfläche auf Trag-
lastniveau mit steigenden Bauteilabmessungen abnehmen [Fuc95]. Daher wird die Veranke-
rungstiefe exponentiell mit 3/2 berücksichtigt. Zur Herleitung dieses Zusammenhangs wird 
auf [Eli00] und [Zhao95] verwiesen. 
Der Ausbruchkörper wird als Pyramide mit einer Höhe hef und einer Länge der Basisseiten 
von 3hef idealisiert. Bild 4-13 (links) zeigt anschaulich, dass sich bei dieser Idealisierung und 
größerer Verankerungstiefe die Ausbruchkegel überschneiden. Bei kleineren Veranke-
rungstiefen hingegen können sich die Ausbruchkegel ungehindert ausbilden (Bild 4-13, 
rechts). 
 
Bild 4-13: Vereinfachung der Ausbruchkegel; große (links) und kleine (rechts) Verankerungstiefe 
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Bei Darstellung der erreichten Traglast P über die Verankerungstiefe hef aller Versuchs- und 
Simulationsergebnisse ergibt sich ein nahezu linearer Zusammenhang (Bild 4-14, links). Die 
Modellvorstellung impliziert allerdings bei größeren Verankerungstiefen ein Überschneiden 
der Ausbruchkegel, was die Traglast abmindert und so die Ergebnisse verfälscht bzw. nicht 
vergleichbar macht. Rechnet man diesen Einfluss durch Multiplikation der erreichten Traglast 
mit Ac / Ac,0 hinaus, so erhält man die theoretische Traglast ohne Abminderung durch über-
schneidende Ausbruchkegel (Bild 4-14, rechts). Die Auswertung zeigt hierbei eine zufrieden-
stellende Abbildung mittels eines Potenzansatzes der Verankerungstiefe von 1,5. Dies bestä-
tigt den Maßstabseffekt des CC-Verfahrens auch bei Verbunddübelleisten unter Zugbeanspru-
chung. 
  
Bild 4-14: Einfluss der Verankerungstiefe; ohne (links) und mit (rechts) Berücksichtigung über-
schneidender Ausbruchkegel 
Die Zugfestigkeit von UHPC wird analog zu [Hei12] proportional zur Wurzel der Beton-
druckfestigkeit  abgebildet. Daher ergibt sich folgender Zusammenhang zur Berechnung der 
statischen Traglast der Puzzleleiste unter reiner Zugbelastung: 
  5,1max efckw hfkP  (Gl. 4-1) 
Der Abminderungsfaktor  zur Berücksichtigung der Überschneidungsfläche der Ausbruch-
körper setzt sich aus der auf die Betonoberfläche projizierten Fläche der unbeeinflussten Aus-
bruchkörper (Ac
0= 33hef) sowie der vorhandenen projizierten Fläche unter Berücksichtigung 
der Überschneidung Ac zusammen: 
0
c
c
A
A
  (Gl. 4-2) 
Die Datenbank wurde mit den Versuchen aus [IGF10] ergänzt, um den Einfluss der Betonfes-
tigkeit erfassen zu können. Da in beiden Versuchen ohne Bewehrung vermehrt Biegerisse 
aufgetreten sind, kann von einer Verankerung in gerissenem Beton ausgegangen werden. Da-
her wird bei diesen Versuchen analog zu [Eli00] die Traglast in ungerissenem Beton mit dem 
Faktor w = 0,75 abgemindert. 
Die Konstante k wird statistisch zu 25,4 ermittelt, sodass der Mittelwert aller Versuchs- und 
Simulationsergebnisse genau 1,0 beträgt. Dabei ergibt sich ein Variationskoeffizient von 
V = 0,14. 
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Die Trendfreiheit der beiden maßgebenden Parameter Verankerungstiefe und Betonfestigkeit 
kann über Sensitivitätsuntersuchungen überprüft werden. Die Auswertung der vorhandenen 
Ergebnisse zeigt, dass beide Parameter trendfrei erfasst werden (Bild 4-15).  
  
Bild 4-15: Sensitivitätsuntersuchungen zur Verankerungstiefe hef (links) und zur Druckfestigkeit fck 
(rechts) 
Auf den Ansatz der Stahlfasern wird bei der Ermittlung der statischen Maximallast verzichtet. 
Für Betonausbruch bei Kopfbolzendübel stellte ELIGEHAUSEN [Eli00] fest, dass im Riss nahe-
zu keine Schubspannungen, sondern reine Zugspannungen auftreten. Beim Einsatz einer mo-
deraten Faserverstärkung wird dabei nicht mit einer signifikanten Traglaststeigerung gerech-
net, sondern mit einem duktileren Nachbruchverhalten. In [Kur12] wurden Zugversuche an 
verschiedenen Dübeln (Metallspreizdübel, Schraubanker, Verbunddübel) in Betonen mit un-
terschiedlichen Mischungsentwürfen und Stahlfasergehalten durchgeführt. Die Vergrößerung 
des Stahlfasergehaltes führte nicht zu einer nennenswerten Traglaststeigerung. 
Zur Ermittlung der statischen Tragfähigkeit ohne Bewehrung ergibt sich somit folgende For-
mel: 
  5,1max 6,25 efckw hfP  (Gl. 4-3) 
 
(2) Ermittlung der statischen Arbeitslinie (P--Beziehung) 
Zur Ermittlung des Verformungsverhaltens der reinen Zugversuche wird auf eine von 
RAMBERG-OSGOOD [Ram43] entwickelte nichtlineare Spannungs-Dehnungs-Beziehung zu-
rückgegriffen, die nachfolgend in allgemeiner Form dargestellt ist: 
n
EE 







0
0




  (Gl. 4-4) 
Der erste Term aus Gleichung (Gl. 4-4) beschreibt den elastischen Anteil der Dehnung auf 
Grundlage des Hookeschen Gesetzes. Im zweiten Term wird durch die Einführung der Fließ-
spannung 0 sowie des Steifigkeitsparameters  und des Verfestigungsexponenten n das Ver-
halten im plastischen Bereich abgebildet. Der Wert 𝛼 ∙
𝜎0
𝐸
 kann als bleibende plastische Ver-
formung nach Entlastung verstanden werden (Bild 4-16). Die Anwendung der Gleichung (Gl. 
4-4) bewirkt auch bei niedrigen Spannungen einen plastischen Dehnungsanteil, wobei dieser 
bei üblichen Werten von  und n im Vergleich zum elastischen Anteil gering ist. Bei hohen 
Spannungen über die Fließspannung 0 hinaus steigt der plastische Anteil progressiv an und 
wird deutlich größer als der elastische Anteil der Gesamtdehnungen. 
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Bild 4-16: Ursprüngliche Ramberg-Osgood [Ram43] Beziehung (links) und Übertragung auf die 
statischen Zugversuche im Beton (rechts) 
In Bild 4-17 sind die Einflüsse der Parameter  (Steifigkeitsparameter) und n (Verfestigungs-
exponent) anschaulich dargestellt. Mithilfe von Gleichung (Gl. 4-4) wird beispielhaft ein 
Stahl mit einer Fließspannung 0= 235 N/mm² abgebildet. Die Variation des Steifigkeitspa-
rameters  zeigt einen signifikanten Unterschied beim Übergang des elastischen in den plasti-
schen Bereich. Mit steigendem  verläuft die Kurve weiterhin im plastischen Bereich flacher, 
der Übergang ins plastische Verhalten verläuft trotzdem ohne Unstetigkeiten (Bild 4-17, 
links). Anders sieht das bei den Verläufen mit konstantem  und veränderlichem Verfesti-
gungsexponenten n aus. Bei sehr großen Werten für n ergibt sich ein nahezu elastisch, ideal-
plastischer Verlauf (Bild 4-17, rechts).  
  
Bild 4-17: Einfluss der Parameter  (links) und n (rechts) auf die Kurvencharakteristik am Beispiel 
eines Baustahl S235 
Der Ansatz nach [Ram43] wird zur Beschreibung des Verformungsverhaltens der Zugversu-
che verwendet (Bild 4-16, rechts). Bei den Versuchen wurde bereits in Kapitel 3.3.2 festge-
stellt, dass die Anfangssteifigkeit aller Versuch bei etwa C = 20.000 kN/cm lag. Diese Größe 
wird neben der maximalen Tragfähigkeit Pmax, ermittelt nach dem Verfahren aus dem voran-
gegangenen Abschnitt, in die Bedingung eingebaut. Die Parameter  und n werden zur Kalib-
rierung herangezogen. 
n
P
P
C
P







max
  (Gl. 4-5) 
Bild 4-18 (links) zeigt die Ergebnisse der statischen Referenzversuche (hef,o = 6 cm) sowie 
einen Versuch mit einer Verankerungstiefe von hef,o= 5 cm und einen Versuch mit 
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hef,o = 3 cm. Weiterhin sind die nach Gleichung (Gl. 4-5) ermittelten Verläufe dargestellt, in 
denen die Anfangssteifigkeit analog zu den Versuchen mit C = 20.000 kN/cm konstant bleibt. 
Der Steifigkeitsparameter ( = 0,3) und der Verfestigungsexponent (n = 8) wurden an den 
Versuchsergebnissen kalibriert.  
Während für die Versuche ohne Bewehrung im nichtlinearen Bereich lediglich die Fasern und 
die Reibung zwischen den Rissflanken wirken und somit für eine konsistente Modellbildung 
die Parameter  und n konstant bleiben müssen, wirkt bei Anordnung einer Bewehrung diese 
zusätzlich durch ihre Dübelwirkung. Daher wird der Verfestigungsexponent verkleinert, um 
im nichtlinearen Bereich eine Laststeigerung zu erzielen. Da im Anfangsbereich kein Einfluss 
der Bewehrung vorhanden ist, wird der Steifigkeitsparameter nicht verändert ( = 0,3). Bild 
4-18 (rechts) zeigt eine zufriedenstellende Übereinstimmung mit den ermittelten Parametern 
 = 0,3 und n = 3 bei den Versuchen mit Verdübelungsbewehrung.  
  
Bild 4-18: Vergleich der Versuchsergebnisse mit dem entwickelten Modell, ohne (links) und mit 
(rechts) Bewehrung 
(3) Ablesen der zu Pmax zugehörigen Relativverschiebung zug 
Mit der Kenntnis der statischen Arbeitslinie des Puzzlezahns unter Zugbeanspruchung und der 
Maximallast Pmax kann die zugehörige Relativverschiebung zug ermittelt werden.  
(4) Ermittlung der zyklischen Arbeitslinie (-n-Beziehung) 
Wie bereits in Kapitel 3.4.2 festgestellt wurde, hat die Oberlast einen signifikanten Einfluss 
auf das Ermüdungsverhalten bei Betonausbruch. Daher wird die Relativverschiebung unter 
Ermüdungsbeanspruchung cyc durch Addition der elastischen Verschiebung bei Oberlast o 
(Gleichung (Gl. 4-5)) mit der inelastischen Verschiebung in (n) in Abhängigkeit der Last-
wechselspielzahl n ermittelt: 
)(ninocyc    (Gl. 4-6) 
in (n) ist eine Potenzfunktion, in die ebenfalls der Schlupf bei Oberlast eingeht. Die Faktoren 
c1 und ‘ sind Konstanten, die anhand der Versuchsergebnisse kalibriert werden. 
'
1)(
 ncn oin   (Gl. 4-7) 
Bild 4-19 zeigt die gute Übereinstimmung des Modells mit den Versuchsergebnissen. Ohne 
Bewehrung wurden die Einflüsse der Oberlast und der Lastamplitude mit den Konstanten 
c1 = 0,3 und ‘ = 0,1 bis zu einer bezogenen Oberlast von o= 0,80 zufriedenstellend abgebil-
det (Bild 4-19 (a) und (b)). Bei Steigerung der Oberlast auf o= 0,85 versagten die Versuche 
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durch Betonausbruch und die Ergebnisse streuten stark (Bild 4-19 (c)). Inwieweit das Modell 
für dieses Lastniveau zutreffend ist, sollte durch weitere Versuche verifiziert werden.  
Bei den Versuchen mit Bewehrung (Bild 4-19 (a)) ist eine Aussage über die Qualität des vor-
gestellten Modells aufgrund der Streuung der Ergebnisse nicht möglich. Durch Veränderung 
der Konstanten c1 = 0,03 konnten zumindest die beiden Versuche zufriedenstellend abgebildet 
werden, die früh durch Betonausbruch versagten. 
(a) SPZ-E1 bis –E4 (c1=0,3; ‘=0,1) (b) SPZ-E9a, SPZ-E12a (c1=0,3; ‘=0,1) 
  
(c) SPZ-E5, SPZ-E8 (c1=0,3; ‘=0,1) (d) SPZ-E13 bis -E15 (c1=0,03; ‘=0,1) 
  
Bild 4-19: Vergleich der Versuchsergebnisse mit dem entwickelten Modell 
(5) Ablesen Nmax  
Nachdem die statische Tragfähigkeit, die zugehörige Verformung sowie die Verschiebung 
über die Lebensdauer bekannt sind, kann die theoretisch maximale Lastwechselzahl Nmax ab-
gelesen werden. Nmax kennzeichnet die Lastwechselzahl, in der die zyklische Kriechkurve von 
Phase 2 in Phase 3 übergeht, und wird als Versagensschwingspielzahl verstanden. 
Abschließend sei erwähnt, dass ein solches Kriterium den Gedanken der modularen Herstel-
lung von Brückensystemen in Fertigteilbauweise unterstützt, in denen der Einbau von Moni-
toring-System gewährleistet werden kann. Eine automatische Überwachung und Zuschalten 
von Warnsystemen bei Überschreiten kritischer Werte erlaubt eine sichere Nutzung. 
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5 Zyklische Abscherversuche 
5.1 Überblick 
In diesem Abschnitt werden zyklische Schubversuche an unterschiedlichen Verbunddübelleis-
ten in Normalbeton (NSC) und ultrahochfestem Beton (UHPC) vorgestellt. In einem 16 cm 
dicken Betongurt aus NSC wird die CL- und die PZ-Form verwendet, wohingegen der Gurt 
aus UHPC lediglich 10 cm aufweist und aus diesem Grund eine modifizierte PZ-Form 
(PZ_mod) mit reduzierter Verbundmittelhöhe unter Ermüdungsbeanspruchung untersucht 
wird. 
Das primäre Untersuchungsziel der Versuche in NSC ist das Ermüdungsverhalten des Betons 
im Bereich der Lasteinleitung, also unmittelbar vor dem Verbundmittel. Da die Interpretation 
der Versuchsergebnisse, u.a. durch das unsymmetrische Tragverhalten beider Platten im Stan-
dard-Abscherversuch nach EUROCODE 4 erschwert wird, wird zusätzlich die Anwendbarkeit 
eines Einzelabscherversuchs unter Ermüdungslasten untersucht und eine Versuchsserie mit 
unterschiedlichen Lastniveaus vorgestellt. 
Die hohe Festigkeit von UHPC erlaubt die Konstruktion extrem schlanker Betongurte, was 
wiederum die Modifikation der Verbunddübelleiste notwendig machte (PZ_mod-Form). Es 
werden zyklische Abscherversuche vorgestellt und hinsichtlich der Anrisslebensdauer bewer-
tet. 
Die Untersuchungen zum lokalen Ermüdungsverhalten von Verbundkonstruktionen mit Ver-
bunddübelleisten gliedern sich in Versuche im Push-Out Test (POT, Standard Abscherver-
such) in Anlehnung an den EUROCODE 4 [EN1994] (Bild 5-1, links) und Versuche im Single-
Push-Out Test (SPOT, Bild 5-1, rechts), nachfolgend auch Einzelabscherversuch genannt. Die 
Versuche im POT unterteilen sich wiederum in die beiden Set-ups I und II. 
 
Bild 5-1: Übersicht der durchgeführten Push-Out Versuche - POT (links) und SPOT (rechts) 
Im Set-up I des POT wurde die Verbunddübelleiste auf den Oberflansch des Walzprofils ge-
schweißt, wohingegen im Set-up II die Geometrie der Verbunddübelleiste in den Steg eines 
Doppel-T-Profils eingebrannt wurde und somit eine oberflanschlose Ausführung ermöglichte 
(Bild 5-1, links). Die oberflanschlose Ausführung stellt eine wirtschaftliche Alternative dar, 
da mit einem Brennschnitt zwei Trägerprofile hergestellt werden können und der Traganteil 
des Oberflansches aufgrund seiner Nähe zur plastischen Nulllinie ohnehin meist gering ist 
[Hei11].  
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In UHPC wurden zyklische Abscherversuche im POT in beiden Set-ups durchgeführt. Die 
Untersuchungen im Normalbeton gliedern sich dagegen in Versuche im POT (Set-up II) und 
im SPOT, um zusätzlich zu den lastabhängigen Parametern einen möglichen Einfluss des 
Versuchsstandes zu untersuchen.  
Versuche in Normalbeton – POT und SPOT 
Die Versuche in Normalbeton wurden in einem FOSTA-Projekt [P804] in Kooperation mit 
dem Institut für Stahlbau der RWTH Aachen und der SSF Ingenieure AG durchgeführt. Das 
primäre Projektziel war die Erarbeitung der „Allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung“ 
(AbZ) für Verbunddübelleisten [DIBt13]. Die Abscherversuche wurden so ausgelegt, dass 
Spannungskonzentrationsfaktoren (SKF) für das Strukturspannungskonzept (vgl. Kapitel 
2.4.4) hergeleitet werden können.  
Die Ergebnisse dieser Versuche können detailliert dem Endbericht [P804] entnommen wer-
den. In dieser Arbeit werden die Versuchsergebnisse erneut kurz dargestellt und bezüglich der 
Entwicklung des Schlupfs und der Steifigkeit ausgewertet, um Rückschlüsse auf das Verhal-
ten des Betons unter zyklischer Beanspruchung ziehen zu können. Ebenfalls werden die 
Stahlzahnspannungen über die Lastwechsel dargestellt. Verglichen werden diese Versuchser-
gebnisse mit Untersuchungen im SPOT, in dem keine Umlagerungen auf weniger bean-
spruchte Zähne und keine Schiefstellung der Versuchskörperplatten möglich sind, da nur ein 
Verbundmittel getestet wird. 
Die Leistengeometrien, die Betonart und die Betongurtdicke wurden im SPOT an die Versu-
che im POT angelehnt, um eine Vergleichbarkeit zu gewährleisten. Untersucht wurden die 
Einflüsse der Oberlast und der Lastschwingbreite. Die Ergebnisse werden anhand der 
Schlupf-, Steifigkeits- und Stahlspannungsentwicklung beurteilt.  
Versuche in UHPC – POT 
Durch die Variation des Set-ups konnte der Einfluss des oberen Flansches bzw. daraus resul-
tierende mögliche Reibkräfte zwischen Stahl und Beton unter zyklischer Beanspruchung un-
tersucht werden. Dieser Einfluss wurde weiterhin kombiniert mit den Einflüssen der Last-
schwingbreite und der Oberlast. 
Die Hauptversuchsserie wurde im Set-up II durchgeführt, da diese Anordnung das optimierte 
und wirtschaftlichste Einsatzgebiet von Verbunddübelleisten darstellt. Hier wurden alle geo-
metrischen und materialabhängigen Parameter konstant gehalten, um den Einfluss der lastab-
hängigen Parameter (Oberlast, Lastschwingbreite) auf das Ermüdungsverhalten der Verbund-
konstruktionen möglichst isoliert betrachten zu können. Der Einfluss der Lastschwingbreite 
wurde untersucht, indem die Unterlast konstant gehalten und die Oberlast variiert wurde. Um 
den Einfluss der Oberlast experimentell ermitteln zu können, wurden unterschiedliche Ober-
lastniveaus bei konstanter Schwingbreite angesteuert. Alle Versuche wurden einstufig bis zum 
Versagen oder bis 2.000.000 Lastwechsel geprüft. 
5.2 Versuchsmatrix  
In Tabelle 5.1 sind alle zyklischen Versuche in Normalbeton und UHPC zusammengestellt. 
Neben den auf die statische Tragfähigkeit P bezogenen Lastniveaus o (bezogene Oberlast), 
u (bezogene Unterlast) und  (bezogene Lastschwingbreite) sind der jeweilige Versuchs-
stand, die Verbundmittelgeometrie sowie die verwendeten Materialien zusammengefasst. 
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Weiterhin sind die jeweilige Verdübelungsbewehrung und die angeordnete obere Bewehrung 
aufgezeigt (vgl. Bild 2-47). Aus Gründen der Vergleichbarkeit wurde die charakteristische 
Tragfähigkeit PRk bei den Versuchen in NSC anhand des Bemessungskonzeptes aus [DIBt13] 
auf Mittelwertniveaus ermittelt. Bei den Versuchen mit UHPC wurden statische Referenzver-
suche durchgeführt, auf deren Maximallasten Pmax (Ausstanzen bemessungsrelevant) sich 
bezogen werden konnte.  
Tabelle 5.1: Versuchsmatrix der Push-Out Versuche 
S
e
ri
e
 
Bezeichnung o u  
Ver-
suchs-
stand 
Ver-
bund- 
mittel 
Stahl Beton 
P 
[kN/VM] 
Beweh-
rung 
N
S
C
 -
 P
O
T
 
P-C-II-N-E1 
0,65 0,28 0,37 
POT 
Set-up 
II 
CL 
S355 
C30/37 216,0* 
212 + 
10/10 
P-C-II-N-E2 
P-C-II-N-E3 
P-P-II-N-E1 
0,30 0,09 0,21 PZ C30/37 354,6* 
212 + 
10/10 
P-P-II-N-E2 
P-P-II-N-E3 
N
S
C
 -
 S
P
O
T
 
S-P-N-E1 0,25 0,05 0,20 
SPOT 
PZ S355 C30/37 362,4* 
216 + 
10/10 S-P-N-E2 0,28 0,08 0,20 
S-C-N-E1 0,40 0,18 0,22 
CL S355 C30/37 223,0* 
216+ 
10/10 
S-C-N-E2 0,31 0,09 0,22 
S-C-N-E3 0,40 0,09 0,31 
S-C-N-E4 0,63 0,27 0,36 
S-C-N-E5 0,54 0,18 0,36 
S-C-N-E6 0,63 0,40 0,22 
U
H
P
C
 -
 P
O
T
 
P-Pm-I-U-E1 0,55 0,30 0,25 
POT 
Set-up I 
PZ_mod S460 UHPC 625,0** 
212 + 
10/10 
P-Pm-I-U-E2 0,55 0,05 0,50 
P-Pm-I-U-E3 0,75 0,50 0,25 
P-Pm-I-U-E4 0,75 0,25 0,50 
P-Pm-II-U-E1 0,75 0,50 0,25 
POT 
Set-up 
II 
PZ_mod S460 UHPC 696,8** 
220 + 
10/10 
P-Pm-II-U-E2 0,75 0,25 0,50 
P-Pm-II-U-E3 
0,55 0,25 0,30 
P-Pm-II-U-E4 
P-Pm-II-U-E5 
0,45 0,25 0,20 
P-Pm-II-U-E6 
P-Pm-II-U-E7 
0,35 0,15 0,20 
P-Pm-II-U-E8 
* rechnerische mittlere Traglast PRk nach [P804] bzw. [DIBt13] 
** maximale Traglast Pmax aus dem statischen Referenzversuch 
 
Es werden insgesamt drei Versuchsserien vorgestellt, wobei zwischen Versuchen mit ver-
schiedenen Betonarten (NSC bzw. UHPC) und Versuchsständen (POT bzw. SPOT) unter-
schieden wird. In der Bezeichnung der jeweiligen Versuche steht der erste Buchstabe für den 
Versuchsstand (P: POT, S: SPOT) und der zweite Buchstabe für die Leistengeometrie (C: CL, 
P: PZ, Pm: PZ_mod). Die Versuche im Set-up I bzw. im Set-up II sind anschließend ebenfalls 
gekennzeichnet. Weiterhin wird unterschieden zwischen Betongurten aus NSC (N) und 
UHPC (U), bevor die Versuche durchnummeriert werden (E1, E2,…).  
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5.3 Herstellung der Prüfkörper 
Im Set-up I wurden die beiden Betonplatten an zwei aufeinanderfolgenden Tagen betoniert. 
Zur Sicherstellung von annähernd gleichen Betonfestigkeiten wurde der Versuchszeitpunkt so 
gewählt, dass die Festigkeitsentwicklung des Betons nahezu abgeschlossen ist. Dies waren in 
der Regel 28 Tage nach der Herstellung. Der Versuchskörper im Set-up II besteht aus zwei 
getrennten Prüfkörperhälften, die nach dem Betonieren aneinandergeschweißt werden. Daher 
konnten die Betonplatten an einem Tag hergestellt werden. Alle Versuchskörper wurden mit 
feuchten Tüchern und Folie nachbehandelt.  
5.4 Werkstoffe 
5.4.1 Normalbeton 
Nach Herstellung der Schalung und des Bewehrungskorbes wurden alle Push-Out Versuche 
und Materialproben (Würfel und Zylinder) mit Transportbeton der Festigkeitsklasse C30/37 
betoniert. Die Materialeigenschaften sind den jeweiligen Versuchsergebnissen zu entnehmen. 
Die Versuchskörper wurden liegend mit der Verbunddübelleiste nach oben betoniert, um die 
Verhältnisse im Träger abzubilden.  
5.4.2 UHPC 
Die Betonrezeptur sowie die Herstellmethodik der UHPC-Mischungen erfolgte analog zu den 
Versuchen am Einzelzahn (Kapitel 3.2). 
5.4.3 Verbundmittel 
Die in dieser Arbeit verwendeten Verbundmittelgeometrien sind qualitativ in Bild 5-2 darge-
stellt. Für die genauen Abmessungen sei auf Anhang A1 verwiesen. 
Die Ermüdungsversuche in Normalbeton wurden an der Klothoiden- (CL) und der Puzzleleis-
te (PZ) durchgeführt. Dabei wurde der Dübelabstand für die CL-Form zu ex = 200 mm und für 
die PZ-Form zu ex =300 mm gewählt, sodass sich jeweils eine Dübelhöhe h von 80 mm ergab 
(Bild 5-2).  
 
Bild 5-2: Untersuchte Geometrien der Verbunddübelleiste  
Für den Einsatz in UHPC wurde die Puzzleform modifiziert (PZ_mod), um eine möglichst 
hohe Steifigkeit und Tragfähigkeit in den schlanken Betongurten sicherzustellen [Hei11]. Bei 
einem Dübelabstand von 250 mm konnte die Dübelhöhe im Vergleich zu den anderen beiden 
Geometrien halbiert werden (h = 40 mm). Ein weiteres leistungsfähiges Verbundmittel in 
UHPC stellt die „Stahlschare“ dar, welche allerdings nicht für eine Ermüdungsbeanspru-
chung geeignet ist [Wie11].  
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Im Rahmen dieser Arbeit wurden HEB 600 Profile (tw =15,5 mm) der Güte S355 für die Ver-
suche in Normalbeton (POT und SPOT) und HEM 900 Profile mit einer Stegdicke von 
tw =21 mm in UHPC verwendet. Die Geometrie wurde mittels Brennschneideverfahren (Bild 
5-3) in den Steg eingearbeitet. Die Walzprofile wurden von den Firmen ArcelorMittal (CL, 
PZ_mod) und Peiner Träger (PZ) zur Verfügung gestellt. Die die Einarbeitung der Geometrie 
erfolgte von den Firmen Neumann (PZ_mod), AcelorMittal (PZ_mod), Max Bögl (CL) und 
Donges Steeltec (PZ). 
 
Bild 5-3: Herstellung der Verbunddübelleisten am Beispiel der HEM 900 Profile (Fa. Neumann) 
Da die Materialeigenschaften des Baustahls je nach Erzeugnisdicke und Charge variieren, 
wurde die Streckgrenze ReH und die Zugfestigkeit Rm der verwendeten Stähle anhand von Ma-
terialproben ermittelt (Tabelle 5.2).  
Tabelle 5.2: Materialeigenschaften der Verbunddübelleisten 
Versuchstyp Sorte 
tw 
[mm] 
ReH 
[N/mm²] 
Rm 
[N/mm²] 
NSC – POT & SPOT S355 15,5 422 517 
UHPC – Set-up I 
S460 
20 467 569 
UHPC – Set-up II 21 562 690 
 
5.5 Versuchsaufbau, Messtechnik, Versuchsablauf 
5.5.1 Prüfmaschinen 
Alle Versuche im POT-Versuchsstand (NSC und UHPC) wurden in einer 4-Säulen-
Prüfmaschine HB5000 der Firma Zwick/Röll am Institut für Massivbau der RWTH Aachen 
durchgeführt (Bild 5-4, rechts). Diese servohydraulische Prüfmaschine bringt eine Kraft bis 
zu 5 MN statisch und 4 MN dynamisch auf den Prüfkörper auf. In Abhängigkeit der Bauteil-
steifigkeit kann eine Frequenz größer als 10 Hz erreicht werden.  
Die SPOT-Versuche konnten aufgrund der geringeren Prüfkräfte in der Prüfmaschine 
PSB1000 der Firma Schenck durchgeführt werden. Statisch und dynamisch sind Zug- und 
Druckkräfte bis 1000 kN prüfbar. Der mögliche Frequenzbereich ist vergleichbar mit der oben 
beschriebenen HB5000.  
5.5.2 Messtechnik 
Die Darstellung der Messtechnik in Bezug auf die Anordnung der induktiven Wegaufnehmer 
(IWA) und der Dehnungsmessstreifen (DMS) in den einzelnen Versuchsserien erfolgt in den 
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nachfolgenden Kapiteln. Die Messungen der Kraft-, Weg- und Dehnungsgrößen wurden in 
allen Versuchen mit einer Abtastrate von 50 bis 100 Hz alle 1.000 LW aufgezeichnet. Zur 
genauen Darstellung des Materialverhaltens zu Beginn eines Ermüdungsversuchs wurden 
jeweils die ersten 500 bis 600 LW durchgehend mit 50 Hz aufgezeichnet. 
5.5.3 Normalbeton - POT 
In Anlehnung an den Standard Push-Out Versuch nach EUROCODE 4 [EN1994] wurde eine 
zyklische Schubbeanspruchung auf die Verbunddübelleiste aufgebracht. Die horizontalen 
Abtriebskräfte wurden über Zugstangen aufgenommen, um ungewollte Zugkräfte in den Ver-
bundmitteln zu vermeiden bzw. zu minimieren (Bild 5-4). Die Schubkraft wurde über ein Ka-
lottenlager aufgebracht und über zwei Puzzlezähne bzw. drei Klothoidenzähne je Prüfkörper-
hälfte in den Betongurt übertragen. Das Messprogramm war bei allen Versuchen identisch 
und sah neben der Messung des Schlupfes und der Aufklaffung über induktive Wegaufneh-
mer (IWA) die Messung der Kraft in den Zugstangen sowie der lokalen Dehnungen der Ver-
bunddübelleiste bei 24° und 48° (CL-Form) bzw. bei 8°, 24° und 48° (PZ-Form) über Deh-
nungsmesstreifen vor (Bild 5-4, links). Die DMS wurden jeweils an beiden Seiten des Stahl-
zahns appliziert. Zudem wurde die Maschinenkraft aufgezeichnet.  
 
Bild 5-4: Versuchsaufbau und Messtechnik der zyklischen Push-Out Versuche in Normalbeton 
(links) und eingebauter Prüfkörper in der Prüfmaschine (rechts) 
In Bild 5-5 ist exemplarisch für die Versuchsserie P-C-II-N der Bewehrungsplan dargestellt. 
Die für die Tragfähigkeit relevanten Positionen sind die Verdübelungsbewehrung (Pos. 1) und 
die Oberflächenbewehrung (Pos. 2). Pos. 3 erfüllt lediglich konstruktive Aufgaben und Pos.4 
nimmt die Querzugkräfte am Plattenfuß auf und trägt damit bei ausreichender Auslegung 
nicht zur Laststeigerung bei. Es ist darauf hinzuweisen, dass die Oberflächenbewehrung nicht 
als geschlossene Brillenbügel ausgeführt wurden. Die statischen Versuche zum Stahlversagen 
aus [P804] belegten allerdings, dass zur Sicherstellung des hohen mehraxialen Spannungszu-
standes am Dübelfuß die vertikalen Bewehrungsschenkel notwendig sind. Die weiteren Pläne 
zur Versuchsserie in Normalbeton sind Anhang A3.1 zu entnehmen.  
Die Lastschwingbreiten wurden so eingestellt, dass die gemessene Spannungsschwingbreite 
am Stahlzahn der Ermüdungsfestigkeit des Kerbfalls 125 nach DIN EN 1993-1-9 [EN1993a] 
für 2 Millionen Lastwechsel entspricht. Weiterhin wurde die Oberlast so gewählt, dass die 
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Streckgrenze am Stahlzahn nicht überschritten wird. Das Lastniveau wurde über Vorversuche 
bestimmt, deren Ergebnisse in [P804] zusammengefasst werden. In dieser Arbeit werden für 
diese Serie lediglich die Resultate der Dauerschwingversuche betrachtet, da nur diese für das 
Ermüdungsverhalten des Betons von Bedeutung sind. 
 
Bild 5-5: Bewehrungsplan am Beispiel der Serie P-C-II-N 
Die Dauerschwingversuche wurden mit einer Frequenz von 6 Hz durchgeführt. Zur Erzeu-
gung sogenannter Rastlinien wurde die Unterlast alle 99.000 LW für jeweils 1.000 LW um 
20% herabgesetzt. Falls ein Anriss im Stahl auftritt, wird dadurch die Rissfortschrittge-
schwindigkeit verändert, was später bei Inspektion der Risse durch Rastlinien sichtbar wird.  
Die zyklische Verbundmittelsteifigkeit wurde aus der Auswertung der einzelnen Hysteresen 
gewonnen und wird nachfolgend als „Hysteresensteifigkeit“ bezeichnet. Dafür wird von ei-
nem linearen Zusammenhang zwischen Schlupf und Last bei Ober- bzw. Unterlast innerhalb 
einer Hysterese ausgegangen (Bild 5-6, links).  
 
Bild 5-6: Ermittlung der Hysteresensteifigkeit (links) und Versuchsablauf im SPOT inkl. Ermittlung 
der statischen Verbundmittelsteifigkeit (rechts) 
5.5.4 Normalbeton - SPOT 
Mithilfe des Single-Push-Out Versuchsstand können Untersuchungen an einzelnen Verbund-
mitteln durchgeführt werden, die unter nahezu reiner Schubkraft belastet werden. Somit ist, 
anders als im Standard Abscherversuch nach [EN1994], die Dübelkraft im Versuch klar defi-
niert und Schiefstellungen der beiden Platten werden vermieden.  
Der Versuchskörper wurde so konzipiert, dass die Wirkungslinien der äußeren Kräfte nahezu 
identisch sind. Aufgrund der geringen Ausmitte zwischen Lasteinleitung und Prüfkörperlage-
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rung entsteht ein Versatzmoment in der Betonplatte, was über einen horizontalen Rückspann-
rahmen und zusätzlich am Stahlrahmen angebrachten Bügel aufgenommen wird. Die Gewin-
destangen des Rückspannrahmens wurden mit einem definierten Drehmoment von 100 Nm 
angezogen, um eine kraftschlüssige Verbindung zwischen Stahlplatte und Betongurt zu ge-
währleisten.  
Die Einleitung der Prüfkraft in den Versuchskörper erfolgte über Zugstangen (SAS Anker-
stangen mit grobem Gewinde, Ø 22 mm). Um eine Ermüdung der Stangen zu vermeiden wur-
den sie in regelmäßigen Abständen ausgetauscht.  
Der Einbau der Versuchskörper muss unbedingt sorgfältig geschehen, da bei kleinen Schief-
stellung die Ergebnisse signifikant verfälscht werden können. 
 
Bild 5-7: Versuchsaufbau und Messtechnik der Single-Push-Out Tests (SPOT) 
Auf Höhe des Betondübels wurden zwei IWA angeordnet, um die Relativverschiebung zwi-
schen Stahlplatte und Beton (Schlupf) messtechnisch zu erfassen. Zusätzlich wurden analog 
zu den Versuchen im POT in 5 mm Abstand zur Brennschnittkante (analog zu Bild 5-4, links) 
DMS appliziert und durch Beschichtungen vor einer mechanischen Beanspruchung durch den 
Beton geschützt. Die DMS wurden konsequent an der Seite von WD 2 angeordnet. 
Als statisch wirksame Bewehrungselemente wurden analog zum POT Zulage- (Position 1) 
und Oberflächenbewehrungen (Position 2) vorgesehen (Bild 5-8). Allerdings wurde die Ober-
flächenbewehrung in dieser Serie als geschlossene Brillen angeordnet, um einen ausreichen-
den mehraxialen Spannungszustand sicherzustellen. Gleichzeitig wurde der Durchmesser von 
Pos. 1 auf 16 mm vergrößert. Position 3 hat lediglich konstruktiven Charakter und Position 4 
wurde zur Aufnahme der Spaltzugkräfte eingebaut. Bild 5-8 zeigt beispielhaft den Beweh-
rungsplan der Versuche mit CL-Form (Serie S-C-N). Die Pläne der Serie S-P-N sind Anhang 
A3.1 zu entnehmen. 
Bei den Versuchen im SPOT wurden 25 quasistatische Lastwechsel zwischen der späteren 
Ober- und Unterlast durchgeführt und kontinuierlich aufgezeichnet. Die Dauerschwingversu-
che wurden schließlich mit einer Frequenz von 4 Hz ausgeführt. Die ersten 500 bis 600 LW 
wurden dabei kontinuierlich gemessen, bevor das in Kapitel 5.5.3 beschriebene Messpro-
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gramm eingeschaltet wurde. Die Phasen der Rastlinien, die analog zu den Versuchen im POT 
programmiert wurden, wurden ergänzt um ein langsames statisches Be- und Entlasten des 
Versuchskörpers, um die Veränderung der statischen Dübelsteifigkeit Cstat alle 99.000 LW 
messtechnisch erfassen zu können (Bild 5-6, rechts).  
 
Bild 5-8: Bewehrungsplan am Beispiel der Serie S-C-N  
5.5.5 UHPC - POT 
Der Versuchsstand, der Versuchsaufbau und die Messtechnik der Push-Out Versuch mit Be-
tonplatten aus UHPC war identisch zu den Versuchen in Normalbeton (Bild 5-9). Die ent-
sprechenden Pläne sind Anhang A3.1 zu entnehmen. 
 
Bild 5-9: Versuchsaufbau der zyklischen Push-Out Versuche im Set-up II (UHPC) 
Die Bewehrung und die Prüfkörperabmessungen wurden in Anlehnung an die statischen Ver-
suche von [Hei11] so gewählt, dass eine direkte Vergleichbarkeit vorhanden ist. Die Oberflä-
chenbewehrung 10 mm, ausgeführt als geschlossene Brillenbügel, wurden alle 10 cm einge-
legt und im Bereich der Puzzleöffnung wurde eine Verdübelungsbewehrung 220 mm ange-
ordnet (Set-up II). Diese Konfiguration bewirkte bei der statischen Untersuchung neben hoher 
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Tragfähigkeit ein sehr duktiles Verhalten im Nachbruchbereich [Hei11]. Die Versuche im 
Set-up I wurden ebenfalls analog zu [Hei11] ausgeführt. Die Pläne sind im Anhang A3.1 ent-
halten. 
Bei den Versuchen im Set-up I wurde auf Rastlinien verzichtet. Das Rastlinienprogramm aller 
Versuche im Set-up II wurde in Anlehnung an die Versuche aus Kapitel 5.5.3 gestaltet.  
5.6 Statische Referenzversuche 
5.6.1 Normalbeton - POT 
Als Referenz für die Ermüdungsversuche im POT dienten statische Abscherversuche, die die 
gleichen geometrischen und materialabhängigen Parameter aufwiesen, wie die darauffolgen-
den zyklischen Versuche. Die statischen Dübelkennlinien sind in Bild 5-10 (links) dargestellt. 
Es zeigte sich, dass die Verbunddübelleiste in CL-Form bei einer maximalen Traglast pro 
Zahn von Pmax =267 kN nach [EN1994] ausreichend duktil (uk> 6 mm) ist. Die Sägeschnitte 
belegten ein Ausstanzversagen mit Bildung des Austanzkegels nach oben (Bild 5-10, rechts). 
Weitere Messwerte sowie Rissbilder sind dem Anhang A3.2 sowie [P804] zu entnehmen.  
 
 
Bild 5-10: Statische Dübelkennlinie der Versuche P-C-II-N (links) und Sägeschnitte (rechts) 
5.6.2 UHPC - POT 
Mit UHPC-Gurt wurde jeweils ein statischer Referenzversuch im Set-up I, mit oberem 
Flansch (tw = 20 mm), und ein Referenzversuch im Set-up II, ohne oberen Flansch 
(tw =21 mm), durchgeführt.  
Bild 5-11 zeigt die Ergebnisse der statischen Referenzversuche im Set-up I (links) und II 
(rechts), jeweils mit Angabe der charakteristischen Tragfähigkeit PRk = 0,9  Pmax je Zahn. Es 
wurde jeweils ein Abscherversuch durchgeführt. Neben der geringfügig stärkeren Leiste im 
Set-up II ist der größere Durchmesser der Verdübelungsbewehrung (Set-up II: 20 mm, Set-
up I: 12 mm) eine Begründung für die höhere Traglast Pmax verglichen mit Set-up I (Bild 
5-11). 
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Bild 5-11: Ergebnisse der Referenzversuche (POT) – Set-up I (links) und Set-up II (rechts)  
Die Sägeschnitte belegten unterschiedliche Versagensarten der statischen Push-Out Versuche. 
In dem Versuch mit oberem Flansch (Bild 5-12, links) verformte sich die Stahlleiste plastisch; 
es konnte mithilfe des Magnetpulververfahren sogar ein Anriss detektiert werden. Da nach der 
Verformung der Puzzlezähne deutliche Ausbruchkegel im Beton zu verzeichnen waren, kann 
auf ein kombiniertes Versagen geschlossen werden.  
 
Bild 5-12: Rissbilder und Sägeschnitte - mit (links) und ohne (rechts) oberem Flansch 
Bei dem statischen Referenzversuch ohne oberen Flansch konnte keine Verformung der 
Stahlzähne festgestellt werden (Bild 5-12, recht). Allerdings war das Rissbild der Betonplatte 
sehr ausgeprägt und im Sägeschnitt waren eindeutige Ausbruchkegel erkennbar, was auf ein 
reines Ausstanzversagen hindeutet. 
5.7 Versuchsergebnisse Normalbeton – POT 
5.7.1 Übersicht 
Tabelle 5.3 gibt einen Überblick über die Versuchsergebnisse der zyklischen Push-Out Ver-
suche in Normalbeton. Neben dem bezogenen Lastniveau (o, u, ) ist die Betondruckfes-
tigkeit eines 150er Würfel (fc,cube,150), der ermittelte E-Modul (Ecm) sowie der Schlupf nach 
den ersten 1.000 Lastwechseln, getrennt für Platte A und Platte B (n1,Platte A, B), dargestellt. 
Zusätzlich sind die ermittelten Hystersensteifigkeiten Chys nach etwa 250.000 LW und die 
Gesamtlastwechselspielzahl Nges angegeben.  
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Tabelle 5.3: Übersicht der Versuchsergebnisse Normalbeton - POT 
Versuch o u  
fc,cube,150 
[N/mm²] 
Ecm 
[N/mm²] 
Chys 
[kN/cm] 
n1,Platte A 
[mm] 
n1,Platte B 
[mm] 
Nges 
[-] 
P-C-II-N-E1 
0,65 0,28 0,37 
33,1 23.400 9.635 0,312 0,285 2.000.000 
P-C-II-N-E2 33,7 24.150 11.214 0,574 0,882 3.000.000 
P-C-II-N-E3 34,2 24.900 10.564 0,610 0,711 4.500.000 
P-P-II-N-E1 
0,30 0,09 0,21 
37,7 23.400 9.860 1,179 1,062 2.000.000 
P-P-II-N-E2 38,4 23.650 11.390 0,294 0,201 2.000.000 
P-P-II-N-E3 39,0 23.900 12.461 0,201 0,229 4.500.000 
5.7.2 Schlupfentwicklung 
Der gemessene Schlupf  bei Oberlast für die Klothoidenleiste (links) und die Puzzleleiste 
(rechts) ist in Bild 5-13 getrennt für beide Platten A und B (siehe Bild 5-4) abgebildet. Beide 
Versuchskörperplatten A und B verhalten sich über die Lebensdauer qualitativ ähnlich. Die 
stärkere Schlupfzunahme zu Beginn des Versuchs (Phase 1) war jeweils in beiden Platten 
vergleichbar; genauso die kontinuierliche Schlupfzunahme in Phase 2. In einigen Versuchen 
ist jedoch eine signifikante Schiefstellung und damit verbundene unterschiedliche Beanspru-
chung beider Verbunddübelleisten festzustellen. So ist in Versuch P-C-II-N-E2 der Schlupf  
in Platte B bereits zu Beginn des Versuchs etwa 54% höher als in Platte A. Daher ist in Tabel-
le 5.3 dieses versuchsstandspezifische Phänomen für alle sechs Versuche zusammengefasst, 
indem der Schlupf für beide Platten zu Beginn der Versuche dargestellt ist. Die nachfolgen-
den Auswertungen beziehen sich aufgrund dieser Tatsache stets auf die Platte mit höherer 
Schädigung, da eine Mittelwertbildung die Verhältnisse nur eines Verbundmittels unzu-
reichend beschreibt. 
  
Bild 5-13: Versuchsergebnisse, Schlupf  bei Oberlast getrennt für Platte A und B – CL (links) und 
PZ (rechts) 
In allen Versuchen ist ein zweiphasiger Verlauf der Schlupfentwicklung zu erkennen (Bild 
5-13). Der Vergleich der Verläufe beider Leistengeometrien macht allerdings Unterschiede 
deutlich, die auf die unterschiedlichen Formen und Lastniveaus zurückzuführen sind. Zum 
einen ist die erste Phase bei der Klothoidenleiste mit höherer Oberlast deutlich ausgeprägter. 
Zur Darstellung dieses Effektes wurden in Bild 5-14 die ersten 2.000.000 LW dargestellt. 
Weiterhin wurde über eine Gerade mit exakt der Steigung von Phase 2 der Übergang von 
Phase 1 in Phase 2 grafisch konstruiert und markiert. Der Übergang findet bei der CL-Form 
zwischen 500.000 und 800.000 LW und bei der PZ-Form bereits zwischen 300.000 und 
500.000 LW statt. Zum anderen ist die Komprimierung des Betons vor der Klothoidenleiste 
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stärker ausgebildet, was auf die Oberlast und auf das größere Betonvolumen im Lasteinlei-
tungsbereich bedingt durch die Geometrie zurückzuführen ist. Daher wächst der Schlupf in 
Phase 1 um zwischen 0,12 mm (P-C-II-N-E1) und 0,32 mm (P-C-II-N-E3) an. Im Gegensatz 
dazu wächst der Schlupf in Phase 1 vor der Puzzleleiste um lediglich zwischen 0,07 mm (P-P-
II-N-E1) und 0,20 mm (P-P-II-N-E2) an.  
  
Bild 5-14: Übergang Phase 1 in Phase 2 – CL (links) und PZ (rechts) 
5.7.3 Entwicklung der Steifigkeiten  
Die aus der Hysteresenauswertung gewonnen Größe der Hysteresensteifigkeit Chys ist in Bild 
5-15 getrennt für die CL-Form (links) und die PZ-Form (rechts) dargestellt. Diese Steifigkei-
ten lagen für die jeweils gewählten Lasten für beide Geometrien auf einem ähnlichen Niveau. 
Die Steifigkeiten der CL-Form liegen im Mittel bei Chys ≈ 10.400 kN/cm und bleiben während 
der Versuche auf diesem Niveau. Der Mittelwert der Hysteresensteifigkeiten der PZ-Form 
liegt trotz der größeren Dübelbreite aufgrund der deutlich geringeren Lastschwingbreite mit 
Chys ≈ 12.000 kN/cm nur leicht darüber.  
  
Bild 5-15: Entwicklungen der Steifigkeiten – CL-Form (links) und PZ-Form (rechts) 
5.7.4 Entwicklung der Spannungsschwingbreite im „hotspot“ 
Zur Vergleichbarkeit wurden die über geschützte DMS gemessenen Dehnungen beider 
Geometrien über das Hooke’sche Gesetz in Spannungen umgerechnet und weiterhin über die 
in [P804] ermittelten SKF (vgl. Tabelle 2.3) auf die höchstbeanspruchte Stelle („hotspot“) 
extrapoliert. Während bei der CL-Geometrie nach etwa 500.000 Lastwechseln  alle 
Messstellen ausfielen, konnten bei der PZ-Form bis zum Versuchsende verwertbare 
Spannungsschwingbreiten ermittelt werden. Im Mittel wurden Spannungsschwingbreiten von 
hotspot  80 N/mm² (PZ-Form) ermittelt, die über die gesamte Prüfzeit annähernd konstant 
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blieben. Bei der CL-Form wurden mit den begrenzt vorhandenen Messdaten etwas höhere 
Spannungsschwingbreiten ermittelt (hotspot  110 N/mm²).  
  
Bild 5-16: Entwicklungen der Stahlzahnspannungen – CL-Form (links) und PZ-Form (rechts) 
5.7.5 Schädigungsermittlung anhand der Rissbilder 
Die Schädigung des Betons kann augenscheinlich an den Rissbildern der Betonplatten wäh-
rend und nach Abschluss der Versuche und anhand von Sägeschnitten entlang der Verbund-
fuge beurteilt werden. 
 
Bild 5-17: Rissbilder und Sägeschnitte der Serie P-C-II-N 
Bild 5-17 zeigt die Rissbilder und die Sägeschnitte der Versuche mit CL-Form (P-C-II-N). 
Bei der statischen Erstbelastung ist bei allen Versuchen ein vertikaler Spaltriss aufgetreten, 
dessen Risslänge sich während der Ermüdungsbeanspruchung geringfügig weiter entwickelte. 
Die schrägen Risse auf Höhe der Verbundmittel sind im Laufe des Ermüdungsversuchs aufge-
treten. Anhand der Sägeschnitte konnte im Lasteinleitungsbereich ein sichelförmiger Bereich 
detektiert werden, in dem die Betonmatrix ein verändertes, leicht verdichtetes Gefüge auf-
wies. Der umliegende Beton war ungestört und fasste diesen Bereich komplett ein. 
Die Stahlzähne wiesen keine sichtbaren plastischen Verformungen auf. Dies wurde mithilfe 
einer Schablone überprüft. Mit dem Magnetpulververfahren konnten an zwei Dübeln des Ver-
suchs P-C-II-N-E3 Ermüdungsrisse detektiert werden. Ein Riss mit einer Länge von 28 mm 
ist im unteren Zahn der Platte A aufgetreten. In Platte B konnte nur am oberen Zahn ein Riss 
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mit einer Länge von 70 mm festgestellt werden. Die Anrissstelle war bei beiden Rissen iden-
tisch (etwa 26°). Alle anderen Zähne blieben rissfrei. 
 
Bild 5-18: Anrisse des Versuchs P-C-II-N-E3  
Aufgrund der Amplitudenvergrößerung alle 99.000 LW während der Versuche konnten Rast-
linien sichtbar gemacht werden. Die Auswertung der sichtbaren Rastlinien ergab Anrisszeit-
punkte von n = 1.000.000 LW für den unteren Zahn von Platte A und n = 3.900.000 LW für 
den oberen Zahn von Platte B (Bild 5-19). 
  
Bild 5-19: Auswertung (links) und fotografische Darstellung (rechts) der Rastlinien  
Die Rissbilder der zyklischen Abscherversuche mit Verbunddübelleisten in PZ-Form an der 
Betonoberfläche waren vergleichbar mit denen der CL-Form. Es wurden ebenfalls ein Spalt-
riss und vereinzelte Schrägrisse detektiert. Die Sägeschnitte zeigten allerdings augenschein-
lich keine zerstörte Betonmatrix im Bereich der Lasteinleitung (siehe Anhang A3.3). Weiter-
hin konnten keine Anrisse der Stahlleiste festgestellt werden. 
5.8 Versuchsergebnisse Normalbeton - SPOT 
5.8.1 Übersicht 
Die Versuchsergebnisse der Einzelabscherversuche sind zusammenfassend in Tabelle 5.4 
dargestellt. Zur Übersicht sind erneut die auf die charakteristische Traglast PRk bezogenen 
Ober- (o) und Unterlasten (u) sowie die bezogene Lastamplitude () angegeben. Die Er-
gebnisse der Materialprüfungen des Betons (fc,cube,150 und Ecm) sind ebenfalls aufgelistet.  
Weiterhin sind die Verbundmittelsteifigkeiten Cstat, ermittelt aus den regelmäßigen statischen 
Ent- und Belastungen (Bild 5-6, rechts), und Chys, berechnet aus den Hysteresen (Bild 5-6, 
links), bei etwa 200.000 Lastwechseln, dargestellt. Es sind diejenigen Steifigkeiten gekenn-
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zeichnet, die als Ausreißer angesehen und nicht für die spätere Auswertung herangezogen 
werden. Abschließend sind die Prüffrequenzen f und die Gesamtschwingspielzahlen Nges auf-
gelistet. 
Tabelle 5.4: Übersicht der Versuchsergebnisse Normalbeton - SPOT 
Versuch o u  
fc,cube,150 
[N/mm²] 
Ecm 
[N/mm²] 
Cstat 
[kN/cm] 
Chys 
[kN/cm] 
f 
[Hz] 
Nges 
[-] 
S-P-N-E1 0,25 0,05 0,20 39,7 23.800 8.950 16.900 
4 
2.000.000 
S-P-N-E2 0,28 0,08 0,20 41,7 23.800 10.650 22.600 2.000.000 
S-C-N-E1 0,40 0,18 0,22 42,3 24.900 5.450 17.300 
4 
2.000.000 
S-C-N-E2 0,31 0,09 0,22 40,0 24.500 19.280* 23.130 2.000.000 
S-C-N-E3 0,40 0,09 0,31 43,7 25.500 5.890 6.200* 2.100.000 
S-C-N-E4 0,63 0,27 0,36 46,7 26.400 4.400 15.100 1.800.000 
S-C-N-E5 0,54 0,18 0,36 46,8 26.300 5.440 13.600 1.000.000 
S-C-N-E6 0,63 0,40 0,22 46,8 26.300 3.760 24.050 1.600.000 
* Ausreißer (siehe Kapitel 5.8.4)  
 
5.8.2 Einordnung der Versuchsergebnisse 
In allen durchgeführten zyklischen Einzelabscherversuchen konnte beobachtet werden, dass 
der induktive Wegaufnehmer (IWA) WD2, der von vorne betrachtet rechts angeordnet wurde 
(Bild 5-7), von Versuchsbeginn bis zum Ende größere Werte aufzeichnete als der IWA WD1. 
Dieser Sachverhalt ist in Bild 5-20 anhand der Messergebnisse Schlupf bei Oberlast (links) 
und Schlupfschwingbreite (rechts) des Versuchs S-C-N-E6 dargestellt.  
  
Bild 5-20: Schlupf- (links) und Schlupfbreitenentwicklung (rechts) beider IWA am Beispiel des Ver-
suches S-C-N-E6 
Begründen lässt sich diese Beobachtung durch die Anordnung der DMS und deren Schutzbe-
schichtung. Betrachtet von der Krafteinleitungsrichtung wurden in jedem Versuch die DMS 
an der rechten Seite angebracht; die Seite, an der jeweils ein größerer Schlupf gemessen wur-
de. Die DMS wurden zum Schutz vor dem umliegenden Beton doppelt beschichtet (Bild 
5-21). Direkt um den applizierten DMS wurde eine PS Klebstoff Beschichtung aufgebracht 
(Bild 5-21, Mitte). Da dieser alleine sich sehr spröde verhält, wurde der DMS analog zu 
[P804] zusätzlich mittels eines Abdeck-Kitts (AK22) geschützt (Bild 5-21, rechts). Zusam-
men kann die Schutzbeschichtung als Fehlstelle im Beton betrachtet und als Begründung für 
den größeren Schlupf bei der Messung von WD2 herangezogen werden. Da diese Beschich-
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tungen für die Praxis irrelevant sind, wird bei den nachfolgenden Auswertungen jeweils die 
Seite ohne DMS, also die Seite mit geringerem Schlupf (WD1), verwendet.  
 
Bild 5-21: Herstellung der Schutzbeschichtung der applizierten DMS 
Versuch S-C-N-E4 wurde auf vergleichbarem Lastniveau getestet wie die Standard Abscher-
versuche der Serie P-C-II-N. In Bild 5-22 (links) ist der Streubereich des Schlupfes bei Ober-
last der Versuche im POT sowie der Schlupf des Versuchs im SPOT dargestellt. Da auch im 
POT DMS angeordnet wurden (sogar beidseitig), ist hier zusätzlich der Verlauf von WD2 
dargestellt. Der Schlupf bei Oberlast des Einzelabscherversuchs, gemessen von WD1, liegt im 
unteren Streubereich, also vergleichbar mit Versuch P-C-II-N-E1. Der von WD2 gemessene 
Schlupf zeigt auch vom Verlauf her eine etwas bessere Übereinstimmung. Die Schlupfzu-
nahme in der Phase 1 war im SPOT etwas geringer, aber die kontinuierliche Schlupfzunahme 
in Phase 2 ist identisch zu den Versuchen im POT. Die Auswertung der Schlupfschwingbreite 
ergab für den Einzelabscherversuch geringfügig kleinere Werte als für den Standard-
Abscherversuch (Bild 5-22, rechts). Dies gilt gleichermaßen für WD1 und WD2.  
  
Bild 5-22: Vergleich zwischen POT und SPOT anhand der Schlupf- (links) und Schlupfbreitenent-
wicklung (rechts) der CL-Form 
Die gleiche Auswertung wurde für die Versuche mit der PZ-Form durchgeführt, bei denen die 
Oberlast im POT geringfügig größer war als im SPOT. Der Schlupf bei Oberlast lag für WD1 
und WD2 etwas unter dem Streubereich der Versuche im POT (Bild 5-23, links). Das gleiche 
gilt für die Schlupfschwingbreite (Bild 5-23, rechts).  
Dass die Schlupfmessungen bei den Versuchen im SPOT eher im unteren Streubereich der 
Messergebnisse aus den Standard Push-Out Versuchen liegen, kann durch die unterschiedli-
che Bügelform der Oberflächenbewehrung begründet werden. Diese wurden im SPOT als 
geschlossene Brillen ausgeführt, was die Umschnürung des hochbeanspruchten Betons erhöht 
und sich positiv auf die Schlupf- und Schlupfbreitenentwicklung auswirkt. Der Einfluss der 
Bügelform wird in Kapitel 6.3 näher untersucht. 
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Bild 5-23: Vergleich zwischen POT und SPOT anhand der Schlupf- (links) und Schlupfbreitenent-
wicklung der PZ-Form 
5.8.3 Schlupfentwicklung 
In Bild 5-24 werden die gemessenen Schlupfverläufe auf Ober- und Unterlastniveau sowie die 
Entwicklung der Schlupfschwingbreite der Versuche S-C-N-E1 bis –E5 vergleichend darge-
stellt.  
Die Versuche S-C-N-E1, -E2 und –E6 wurden bei identischer Lastschwingbreite ( = 0,22) 
und unterschiedlichen Oberlasten (o,-E1 = 0,40; o,-E2 = 0,31; o,-E6 = 0,63) getestet. Bis auf die 
Tatsache, dass Versuch S-C-N-E1 aufgrund der höheren Oberlast etwas mehr Schlupf aufwies 
als S-C-N-E2, sind die Verläufe qualitativ ähnlich (Bild 5-24 (a)). Die Phase des überpropor-
tionalen Schlupfwachstum (Phase 1) war nach etwa nE1 = 100.000 LW bzw. nE2 = 15.000 LW 
abgeschlossen. Gleichzeitig blieb der Schlupf bei beiden Versuchen in Phase 2 konstant. Bei 
vergrößerter Oberlast (o,-E6 = 0,63) und gleichbleibender Lastschwingbreite begann bei 
S-C-N-E6 nach nE6 = 300.000 LW ein verglichen zu S-C-N-E1 und -E2 größerer kontinuierli-
cher Schlupfwachstum, was auf die höhere Oberlast zurückzuführen ist. Die Schlupfschwing-
breiten  blieben bei den drei beschriebenen Versuchen erwartungsgemäß nahezu konstant 
auf ähnlichem Niveau (Bild 5-24 (b)). 
Bei den Versuchen S-C-N-E2 und -E3 fällt auf, dass sich die Schlupfentwicklungen auf Un-
terlastniveau trotz gleichen Unterlasten (u = 0,09) unterschiedlich verhalten (Bild 5-24 (c)). 
Während bei S-C-N-E2 der Schlupf bei Ober- und Unterlast affin verlaufen, nahm bei -E3 der 
Schlupf bei Unterlast stärker zu als bei Oberlast, sodass sich die Schlupfschwingbreite in den 
ersten 750.000 LW signifikant verkleinerte (Bild 5-24 (d)). Dieses Verhalten ist untypisch 
und war nur bei diesem Versuch zu beobachten.  
Eine Verkleinerung der bezogenen Oberlast der Versuche S-C-N-E4 (o = 0,63) und -E5 
(o = 0,54) um 8% bei konstanter Lastschwingbreite ( = 0,36) erbrachte nur eine unwesent-
liche Verkleinerung des Schlupfes bei Oberlast, was sich weiterhin nur ab etwa 90.000 LW 
durch eine geringere Steigung der Phase 2 äußerte (Bild 5-24 (e)). Da trotz unterschiedlicher 
Unterlastniveaus der Schlupf bei Unterlast ähnlich war, verkleinerte sich die Schlupfschwing-
breite von S-C-N-E5 leicht (Bild 5-24 (f)). 
 
 
 
 110 
(a) Schlupf (S-C-N-E1, -E2, -E6) (b) Schlupfschwingbreite (S-C-N-E1, -E2, -E6) 
  
(c) Schlupf (S-C-N-E2, -E3) (d) Schlupfschwingbreite (S-C-N-E2, -E3) 
  
(e) Schlupf (S-C-N-E4, -E5) (f) Schlupfschwingbreite (S-C-N-E4, -E5) 
  
Bild 5-24: Schlupf- (links) und Schlupfbreitenentwicklung (rechts) der Versuche –E1 bis –E5 im 
SPOT (CL-Form) 
Die vergleichende Darstellungsweise macht deutlich, dass die Schlupf- und Schlupfschwing-
breitenmessungen des Versuchs S-C-N-E5 einen Widerspruch zu den restlichen Versuchen 
darstellen. Beim Vergleich der Schlupfwerte bei Unterlast von S-C-N-E5 (Bild 5-24 (e)) und 
S-C-N-E1 (Bild 5-24 (a)) fällt auf, dass trotz gleicher Unterlast -E5 einen deutlich größeren 
Schlupf auf Unterlastniveau aufwies. Dies lässt die Schlussfolgerung zu, dass Versuch S-C-
N-E5 bzgl. des Schlupfes bei Unterlast eher im oberen und bei der Schlupfschwingbreite 
dementsprechend eher im unteren Streubereich liegen muss und die Messergebnisse daher 
kritisch betrachtet werden müssen. 
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Bild 5-25: Schlupfentwicklung bei Oberlast (links) und Schlupfbreitenentwicklung (rechts) der Ver-
suche S-C-N-E4 und S-C-N-E6 im SPOT (CL-Form) 
Dass die Ergebnisse des Versuchs S-C-N-E4 repräsentativer einzuschätzen sind als die 
von -E5 zeigt auch der Vergleich von S-C-N-E4 mit -E6 (Bild 5-25), bei dem dieselbe Ober-
last (o = 0,63) und eine geringere Lastschwingbreite ( = 0,22) eingestellt wurde. Die Er-
gebnisse des Schlupfs bei Oberlast zeigten erwartungsgemäß einen affinen Verlauf und die 
Schlupfschwingbreite  von S-C-N-E6 war deutlich geringer als bei S-C-N-E4. 
Die beiden Ermüdungsversuche an der PZ-Form wurden mit gleicher Lastschwingbreite 
( = 0,20) auf geringfügig unterschiedlichen Oberlastniveaus durchgeführt, um einerseits die 
Sensitivität des Versuchsstandes auf Kraftgrößenänderungen zu untersuchen und andererseits 
darauf aufbauend den Einfluss der Oberlast auf die Geometrie zu ermitteln. Der ermittelte 
Schlupfverlauf bei Oberlast zeigte bei beiden Versuchen nahezu keine anfänglich überpropor-
tionale Zunahme und über die Lebensdauer gesehen einen fast konstanten Verlauf. Erwar-
tungsgemäß war der Schlupf bei S-P-N-E2 mit 0,17 mm zu Beginn der Phase 2 etwas größer 
als bei S-P-N-E1 mit etwa 0,13 mm (Bild 5-26, links). Die Schlupfschwingbreite war bei 
S-P-N-E1 trotz gleicher Lastschwingbreite etwas größer als bei S-P-N-E2 (Bild 5-26, rechts).  
  
Bild 5-26: Schlupf- (links) und Schlupfschwingbreitenentwicklung (rechts) der Versuche im SPOT 
(PZ-Form) 
5.8.4 Entwicklung der Steifigkeiten 
Wie bereits in Kapitel 5.5.4 erläutert wurde im Zuge der Rastlinienerzeugung alle 100.000 
Lastwechsel eine statische Belastung auf das jeweilige Oberlastniveau durchgeführt, die im 
Folgenden als „statische Steifigkeit“ Cstat der Verbundmittel bezeichnet wird. Des Weiteren 
wurde die Steifigkeit in den einzelnen Hysteresen ausgewertet, die als „Hysteresensteifigkeit“ 
Chys deklariert wird. 
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In Bild 5-27 (links) sind alle im Einzelabscherversuch ermittelten statischen Steifigkeiten der 
CL-Form (links) abgebildet. Es zeigt sich die Tendenz, dass die Steifigkeit mit zunehmender 
Oberlast abnimmt. Es kann kein eindeutiger Trend bezüglich der Entwicklung der Steifigkei-
ten mit zunehmender Lebensdauer festgestellt werden. Mit ausreichender Genauigkeit kann 
von einem konstanten Niveau und somit keiner Veränderung trotz Ermüdungsbeanspruchung 
ausgegangen werden.  
Die Ergebnisse der Hysteresensteifigkeiten Chys der CL-Form sind in Bild 5-27 (rechts) zu-
sammengefasst. Es fällt auf, dass die Steifigkeiten deutlich höher sind, als die der statischen 
Steifigkeiten. Weiterhin deutet sich an, dass die Hysteresensteifigkeit mit steigender Last-
schwingbreite abnimmt, was in Kapitel 6.2.2 näher erläutert wird. Der Verlauf ist bei allen 
Versuchen gekennzeichnet durch einen schnellen Anstieg in den ersten 100.000 bis 200.000 
Lastwechseln. Anschließend verbleibt die Steifigkeit bei nahezu allen Versuchen auf dem 
gleichen Niveau. Lediglich bei Versuch S-C-N-E4 ist bis 1 Mio LW eine geringfügige Ab-
nahme zu verzeichnen.  
  
Bild 5-27: Entwicklungen der Steifigkeiten für die CL-Form; Cstat (links) und Chys (rechts) 
Im Vergleich zur CL-Form waren die statischen Steifigkeiten der PZ-Form etwas größer (Bild 
5-28, links). Als Begründung kann neben der größeren Dübelbreite die kleine Oberlast heran-
gezogen werden. Bild 5-28 (rechts) zeigt die berechneten Hysteresensteifigkeiten, die im 
Streubereich der Ergebnisse der CL-Form liegen.  
  
Bild 5-28: Entwicklungen der Steifigkeiten für die PZ-Form; Cstat (links) und Chys (rechts) 
5.8.5 Entwicklung der Spannungsschwingbreite im „hotspot“ 
Die Dehnungen im Stahlzahn der CL-Form wurden bei 24° und 48° mittels DMS gemessen, 
in Spannungen umgerechnet und über die SKF aus [P804] (siehe Tabelle 2.3) auf den „hot-
 113 
spot“ extrapoliert. Bei allen Versuchen, in denen die Dehnungsmessungen brauchbar waren, 
lagen die Spannungen bei 24° über den gemessen bei 48° - in Bild 5-29 (links) am Beispiel 
des Versuchs S-C-N-E1 dargestellt. Bild 5-29 (rechts) zeigt eine Vergrößerung der Span-
nungsschwingbreite um etwa 30% bei Erhöhung der Lastschwingbreite von  = 0,22 
(S-C-N-E1) auf  = 0,36 (S-C-N-E5). Trotz der gleichen Lastschwingbreite von S-C-N-E5 
mit den Versuchen im POT liegen die Spannungsschwingbreiten etwa 60% unter den Mess-
werten aus Kapitel 5.7.4. Die Ergebnisse der weiteren Versuche sind dem Anhang A3.4 zu 
entnehmen. 
  
Bild 5-29: Spannungsschwingbreiten CL-Form extrapoliert;  = 0,22 (links) und  = 0,36 (rechts) 
Für die PZ-Form sind in Bild 5-30 die Ergebnisse der bei 8°, 24° und 48° applizierten DMS, 
extrapoliert jeweils auf den „hotspot“, dargestellt. In beiden Versuchen ergaben die Messun-
gen aller DMS keine signifikanten Unterschiede im Spannungs- bzw. Spannungsschwingbrei-
tenverlauf. Unbeachtet der ersten 500.000 LW des Versuchs S-P-N-E1, in dem die Messfilter 
nicht korrekt eingestellt waren, lagen die Spannungen des DMS bei 8° geringfügig niedriger 
als bei 48°. Die höchsten Spannungen wurden tendenziell bei 24° erfasst, wobei die Unter-
schiede als gering einzuschätzen sind (Bild 5-30 links und rechts). 
  
Bild 5-30: Spannungsschwingbreiten PZ-Form extrapoliert (beide  = 0,20); S-P-N-E1 (links) und 
S-P-N-E2 (rechts) 
5.8.6 Schädigungsermittlung anhand der Rissbilder 
Im Anschluss an die Versuche wurden entlang der Verbundfuge Sägeschnitte erstellt. Die 
Schädigung des Betons im Bereich der Lasteinleitung war augenscheinlich - im Gegensatz zu 
den Versuchen im POT (Bild 5-17) - nicht eindeutig zu erkennen. Erst nach Befeuchtung der 
Sägeschnitte stellte sich heraus, dass im Bereich der Lasteinleitung bei den Versuchen S-C-N-
E4 und S-C-N-E5 der Beton langsamer trocknete als der umliegende Beton (Bild 5-31). Dies 
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ist auf eine geringere Kapillarwirkung und somit auf verdichteten Beton zurückzuführen. Bei 
den anderen Versuchen konnte dies nicht eindeutig festgestellt werden. 
 
Bild 5-31: Rissbilder der Versuche im SPOT (CL-Form) 
Analog zu den Versuchen im POT entstanden bereits beim statischen Anfahren Spaltrisse 
entlang des Verbundmittels (siehe Anhang A3.4). In keinem Versuch wurden Anrisse der 
Stahlleisten detektiert. 
5.9 Versuchsergebnisse UHPC - POT 
Aufbauend auf den Untersuchungen von [Hei11] wird nachfolgend der Einsatz der modifi-
zierten Puzzleleiste (PZ_mod) in UHPC unter Ermüdungsbeanspruchung vorgestellt. Die Ge-
ometrie der Verbunddübelleiste wurde entwickelt, um in schlanken Betongurten in hochfes-
tem oder ultrahochfestem Beton eine ausreichende Trag- und Verformungsfähigkeit zu erhal-
ten und gleichzeitig eine hohe Steifigkeit zu realisieren. Die Untersuchungen unter Ermü-
dungsbeanspruchung sollten Aufschluss über die Verwendung der PZ_mod-Form im Brü-
ckenbau geben. 
5.9.1 Übersicht 
In Tabelle 5.5 sind die wichtigsten Parameter der zyklischen Push-Out Versuche zusammen-
gefasst.  
Tabelle 5.5: Übersicht der Versuchsergebnisse UHPC - POT 
Versuch 
P-Pm- 
o u  
fc,cube100 
[N/mm²] 
Ecm 
[N/mm²] 
Cel,stat 
[kN/cm] 
f 
[Hz] 
Nges 
[-] 
I-U-E1 0,55 0,30 0,25 
174,5 48.900 
30.430 4,6 2.000.000 
I-U-E2 0,55 0,05 0,50 28.230 4,6 103.500 
I-U-E3 0,75 0,50 0,25 
185,4 ~50.000 
40.760 5,1 2.000.000 
I-U-E4 0,75 0,25 0,50 39.210 5,1/4,6 128.500 
II-U-E1 0,75 0,50 0,25 
200,2 49.700 
61.490 6,0 2.000.000 
II-U-E2 0,75 0,25 0,50 43.990 6,0 90.000 
II-U-E3 
0,55 0,25 0,30 189,6 50.100 
39.750 6,0 298.000 
II-U-E4 37.860 6,0 245.000 
II-U-E5 
0,45 0,25 0,20 190,1 48.000 
26.440 6,0 1.117.500 
II-U-E6 27.080 6,0 370.000 
II-U-E7 
0,35 0,15 0,20 194,6 46.800 
24.140 6,0 345.000 
II-U-E8 29.140 6,0 638.000 
 115 
Neben den auf die jeweilige Maximallast Pmax des Referenzversuchs bezogenen Ober- (o) 
und Unterlasten (u) sind die Materialkennwerte fc,cube und Ecm sowie die elastische Steifigkeit 
beim statischen Anfahren Cel,stat und die Gesamtlastwechselspielzahl Nges dargestellt. Die zyk-
lische Belastung wurde mit einer Frequenz zwischen 4,6 und 6,0 Hz beaufschlagt. Weiterhin 
sind die Steifigkeiten beim statischen Anfahren Cel,stat dargestellt. 
5.9.2 Schlupf- und Schädigungsentwicklung 
Set-up I 
Im Folgenden werden die Versuchsergebnisse der Push-Out Versuche anhand der Entwick-
lung des Schlupfes beschrieben, um Einflüsse aus dem Versuchsstand und den gewählten 
Lastniveaus zu identifizieren. Dargestellt ist für alle Versuche die Relativverschiebung zwi-
schen Stahlträger und Betongurt beider Platten A und B als Mittelwert von zwei Wegaufneh-
mern jeweils für die Ober- und Unterlast über die Lastwechselspielzahl n.  
(a) I-U-E1 (b) I-U-E3 
  
(c) I-U-E2 (d) I-U-E4 
  
Bild 5-32: Schlupfentwicklung der Versuche im Set-Up I 
Bild 5-32 (a) und (b) zeigen die Ergebnisse der zyklischen Push-Out Versuche im Set-up I mit 
gleicher Schwingbreite ( = 0,25) und unterschiedlicher Oberlast (o,I-U-E1 = 0,55; 
o,I-U-E3 = 0,75). Erwartungsgemäß ist der Schlupf bei erhöhter Oberlast (I-U-E3) zu Beginn 
auf höherem Niveau und wächst zunächst ähnlich zu dem Versuch mit geringerer Oberlast (I-
U-E1) stetig an. Dieses Verhalten ändert sich bei etwa 1,0 bis 2,0 Millionen Lastwechseln 
signifikant. Während in Versuch I-U-E1 ein überproportionales Schlupfwachstum zu ver-
zeichnen war, stabilisierte sich die Schlupfentwicklung bei I-U-E3. Eine mögliche Begrün-
dung liegt in der deutlich geringeren Anfangssteifigkeit des Versuchs I-U-E1 (CI-U-
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E1 = 3043 kN/mm, CI-U-E3 = 4076 kN/mm, siehe Tabelle 5.5), begründet durch unterschiedli-
che Betonchargen.  
Eine Verdoppelung der Lastschwingbreite ( = 0,50) bei gleichen Oberlasten bewirkte einen 
deutlich schnelleren Anstieg des Schlupfes und daher auch ein vorzeitiges Versagen der Ver-
suchskörper, unabhängig von der Oberlast (Bild 5-32 (c) und (d)). Auf beiden Oberlastni-
veaus war ein dreiphasiger Schlupfverlauf zu erkennen, wobei der Anstieg des Schlupfes in 
der zweiten Phase bei höherer Oberlast deutlich steiler verlief. Trotzdem tritt das endgültige 
Versagen entgegen den Erwartungen beim Versuch mit kleiner Oberlast etwas früher ein. Die 
Steifigkeit des Push-Out Versuchs I-U-E2 war auch hier deutlich geringer als bei I-U-E4 
(CI-U-E2 = 2823 kN/mm, CI-U-E4 = 3921 kN/mm). 
Der Einfluss der Oberlast im Set-up I kann anhand dieser Versuchsreihe nicht abschließend 
geklärt werden, da sich die Versuchskörper wegen unterschiedlichen Steifigkeiten anders ver-
hielten. Es sind weitere Untersuchungen notwendig. 
(a) I-U-E1 (Platte A) (b) I-U-E3 (Platte A) 
      
(c) I-U-E2 (Platte A) (d) I-U-E4 (Platte A) 
      
Bild 5-33: Rissbilder nach Versuchsende im Set-up I 
Die Analyse der Rissbilder im Beton und der Sägeschnitte (Bild 5-33) belegen den deutlich 
höheren Schädigungsgrad des Versuchs I-U-E1 (Bild 5-33 (a)) im Vergleich zu I-U-E3; trotz 
geringerer Oberlast (Bild 5-33 (b)). Neben dem ausgeprägteren Rissbild der Betonplatte ist 
ein Riss in der Stahlleiste bis in die Schweißnaht angewachsen, was auch den schlagartigen 
Sprung im Schlupfverlauf bei 1.600.000 Lastwechseln begründen könnte. Bei Versuch 
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I-U-E3 konnten im Stahl Anrisse detektiert werden. Risse im Beton deuteten einen Ausstanz-
kegel im unteren Puzzlezahn an. 
In Bild 5-33 ist weiterhin das Rissbild der Betonplatte des Versuchskörpers I-U-E2 (Bild 5-33 
(c)) und I-U-E4 (Bild 5-33 (d)) abgebildet. Beide Betonplatten weisen ausgeprägte Rissbilder 
auf. Bei Versuch I-U-E2 befinden sich die meisten Risse in der unteren Hälfte, während bei 
Versuch I-U-E4 mehr Risse in der oberen Hälfte zu erkennen sind. Die mithilfe der Farbein-
dringprüfung detektierten Risse in den Puzzlezähnen sind jeweils am oberen Puzzlezahn aus-
geprägter. Über beiden Zähnen sind Ausstanzkegel zu erkennen. 
Set-up II 
Bezogen auf die jeweilige Maximallast des statischen Referenzversuchs wurden im Set-up I 
und Set-up II identische Lasten getestet (o = 0,75; u = 0,50). Vergleicht man den Schlupf-
verlauf ist bis etwa 500.000 Lastwechsel ist ein ähnliches Verhalten zu beobachten (Bild 5-32 
(b) und Bild 5-34 (a)). Zu Beginn steigt der Schlupf an, bis er sich bei etwa 100.000 LW sta-
bilisiert. Anschließend ist bei dem Versuch ohne oberen Flansch (II-U-E1) nur ein geringfü-
giger und beim Versuch mit oberem Flansch (I-U-E3) ein nennenswerter Schlupfzuwachs zu 
verzeichnen. Allerdings ist beim Versuch im Set-Up II eine deutliche Schiefstellung der bei-
den Platten A und B aufgetreten. Der Schlupf in Platte A ist etwa doppelt so groß wie in Plat-
te B (Bild 5-34 (a)). Die Versuche in beiden Set-ups durchliefen die vorgesehenen 2.000.000 
Lastwechsel. 
Ebenfalls vergleichbar sind die Ergebnisse der Versuche mit großer Lastschwingbreite 
( = 0,50) ohne (II-U-E2, Bild 5-34 (b)) und mit oberem Flansch (I-U-E4, Bild 5-32 (d)). 
Die Schlupfentwicklung ist über die Lebensdauer bei beiden Versuchskörpern in drei Phasen 
unterteilt. Allerdings ist der Anfangsschlupf bei dem Versuch ohne oberen Flansch etwa dop-
pelt so groß wie bei dem Versuch mit oberem Flansch. Außerdem versagt dieser früher. Wei-
terhin kann im Set-up II erneut eine ungleichmäßige Belastung beider Platten, resultierend in 
deutlich größerem Schlupf in Platte B, festgestellt werden. 
In Bild 5-34 (b) bis (f) sind die Schlupfverläufe der Versuche mit gleicher bezogener Unter-
last (u = 0,25) dargestellt. Untersucht werden die Oberlasten o = 0,45 (II-U-E5, -E6), 
o = 0,55 (II-U-E3, -E4) und o = 0,75 (II-U-E2). Es zeigt sich erwartungsgemäß, dass mit 
steigender Oberlast auch der Anfangsschlupf wächst und die Lebensdauer abnimmt, wobei 
die Streuung der Versuchsergebnisse keine quantitative Aussage zulässt. Alle Versuche ver-
sagten primär durch Stahlversagen und wiesen den bereits beschriebenen dreiphasigen 
Schlupfverlauf auf. 
Nach Versuchsende wurden die Push-Out Körper entlang der Puzzleleiste aufgesägt, um ei-
nerseits die Risse im Beton und andererseits die Risse im Stahl detektieren und lokalisieren zu 
können (Bild 5-35). Bei Betrachtung der Sägeschnitte zeigt sich, dass bei allen Versuchen 
außer II-U-E5 mindestens der obere Stahlzahn einer Seite abgetrennt wurde. Bei den Versu-
chen II-U-E4 und II-U-E6 sind bei Platte A sogar beide Zähne komplett abgeschert. Deutlich 
zu erkennen, zumeist bei den unversehrten Zähnen, sind weiterhin die zyklischen Ausstanz-
kegel im Beton. Ähnlich wie bei den statischen Versuchen bildete sich direkt vor der 
Puzzleausrundung ein komprimierter Betonkeil. Hintergrund hierfür ist der hohe mehraxiale 
Spannungszustand, der das Entweichen des Betonmehls nicht erlaubt. Bei II-U-E3 ist zu er-
kennen, dass die Bewehrung direkt am Stahlzahn anliegt. Dadurch kommt zu einem Absche-
ren des Stahlzahns.  
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(a) II-U-E1 (b) II-U-E2 
  
(c) II-U-E3 (d) II-U-E4 
  
(e) II-U-E5 (f) II-U-E6 
  
(g) II-U-E7 (h) II-U-E8 
  
Bild 5-34: Schlupfentwicklung der Versuche im Set-Up II 
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II-U-E2 II-U-E3 II-U-E4 II-U-E5 II-U-E6 
Platte A Platte B Platte A Platte B Platte A Platte B Platte A Platte B Platte A Platte B 
 
Bild 5-35: Sägeschnitte der Versuche II-U-E2 bis II-U-E6 
Bei den Versuchen im Set-up II mit gleicher bezogener Lastschwingbreite von  = 0,20 
(II-U-E5 bis II-U-E8) erschwert die große Streuung die Interpretation der Versuchsergebnisse 
(Bild 5-34, (e) bis (h)). Es ist zu erwähnen, dass die bezogenen Oberlasten und Lastschwing-
breiten in diesen Versuchen im Vergleich zu den oben beschrieben Versuchen (II-U-E1 
bis -E4) deutlich geringer waren. Trotzdem versagten diese vier Versuche vorzeitig, nachdem 
der Anfangsschlupf bei den Versuchen mit identischen Oberlasten (II-U-E5 bzw. II-U-E6 
sowie II-U-E7 bzw. II-U-E8) erwartungsgemäß auf einem ähnlichen Niveau lag. Begründet 
werden kann dieses Verhalten durch die Schiefstellung der beiden Prüfkörperhälften. In zu-
künftigen Forschungsarbeiten sollte eine solche Schiefstellung zwingend vermieden werden. 
Dies kann bspw. durch einen geringeren Abstand der Auflagerflächen der Betongurte oder 
durch Verwendung eines Einzelabscherversuchs realisiert werden.  
II-U-E7 (Platte A) II-U-E8 (Platte B) 
    
Bild 5-36: Sägeschnitte und Rissbild der schwächeren Platte der Versuche II-U-E7 (links) und II-U-
E8 (rechts) 
Bei Betrachtung der Sägeschnitte und der Rissbilder der jeweils geschädigteren Platte der 
Versuche II-U-E7 und II-U-E8, die mit identischen Lastniveaus (o = 0,35,  = 0,20) geprüft 
wurden, kann ein reines Stahlversagen identifiziert werden. Dies ist an den ausgeprägten 
Rissen beider Stahlzähne und der nahezu ungeschädigten Betonplatte zu erkennen.  
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5.9.3 Abschätzung der Anrisszeitpunkte im Puzzlezahn 
Methodik 
In den Versuchsserien wurden verschiedene Methoden genutzt, um den Anrisszeitpunkt im 
Puzzlezahn feststellen zu können. In allen Versuchskörpern des Set-Up II wurden am Stahl-
zahn Dehnungsmessstreifen (DMS) tangential in 5 mm Abstand zu der Stelle angebracht, an 
der mithilfe der Finiten-Elemente-Methode (Kapitel 6.4.2) die höchsten Kerbspannungen 
(„hotspot“) berechnet wurden (Bild 5-37, links). Zum Schutz wurden diese mit Silikon um-
mantelt (Bild 5-37, rechts). Leider war die mechanische Beanspruchung durch den umliegen-
den Beton der DMS trotz Schutzes so groß, dass ein Großteil der Messergebnisse unbrauchbar 
wurde. 
   
Bild 5-37: Ermittlung der Spannung am „hotspot“ (links), applizierter DMS (Mitte), ummantelter DMS 
(rechts) 
Weiterhin wurden zur Abschätzung des Anrisszeitpunktes Rastlinien erzeugt und die Unter-
last alle 100.000 LW für 1.000 LW um 10% verkleinert, um für diesen Zeitraum die Rissge-
schwindigkeit zu vergrößern und somit eine veränderte Färbung der Rissflächen zu bewirken. 
Nach dem Sägeschnitt entlang der Verbundfuge und dem Entfernen der Betonplatte wurden 
mittels Magnetpulververfahren die Risse im Stahlzahn detektiert. Anschließend wurden die 
Zähne mit einem Brennschnitt herausgetrennt. Die abgetrennten Zähne (Bild 5-38, links) 
wurden im Institut für Eisenhüttenkunde (IEHK) der RWTH Aachen für einige Minuten in 
flüssigen Stickstoff gelegt, bis die Kerntemperatur des Stahls auf -200°C abgesunken war. 
Anschließend konnte der Zahn entlang des Risses mit einem Schlag in zwei Teile getrennt 
werden. Die durch den Gewaltbruch verursachte Rissfläche ist durch ihre leicht körnige 
Struktur deutlich von der Rissfläche infolge zyklischer Beanspruchung zu unterscheiden (Bild 
5-38, rechts).  
Die Auswertung der Rastlinien gestaltete sich im Gegensatz zu den Versuchen mit Gurten aus 
Normalbeton (Kapitel 5.8.5) schwierig, da die Rastlinien größtenteils nur sehr schwer zu er-
kennen waren. 
 
 
Bild 5-38: Abgetrennter Puzzlezahn mit Riss (links) und Ansicht in die Rissflanke mit Rastlinien 
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Weiterhin wird ein Zusammenhang zwischen der Schlupfschwingbreite , also der Differenz 
des Schlupfes bei Ober- und Unterlast (Bild 5-39, links), und dem Anrisszeitpunkt hergestellt. 
Steigt die Schlupfschwingbreite an, plastiziert der Versuchskörper unter Oberlast, bei Unter-
last hingegen nicht oder in geringerem Maße. Fällt die Schlupfbreite ab, nimmt der Schlupf 
bei Unterlast stärker zu als bei Oberlast. Die Plastizierung bei Oberlast schreitet also nicht so 
schnell fort wie bei Unterlast. Ob die Plastizierung in Folge von Rissen im Beton oder im 
Stahl entsteht kann anhand der Rissbilder der UHPC-Platten analysiert werden. Kann eine 
ausgeprägte Schädigung der Betonplatte aufgrund weniger Risse ausgeschlossen werden, so 
lässt sich auf einen Riss im Stahl schließen. Am Beispiel des Versuchs I-U-E1 (Bild 5-39, 
rechts) kann am Übergang vom Bereich 1 zum Bereich 2 darauf geschlossen werden, dass ein 
Anriss bereits aufgetreten ist und der Riss fortschreitet. Die weiteren Steigungswechsel lassen 
auf Umlagerungen und Anrisse weiterer Zähne schließen. 
 
 
Bild 5-39: Definition Schlupfschwingbreite  (links) und beispielhafte Auswertung (rechts) 
Hinzuzufügen ist, dass die Veränderung der Schlupfschwingbreite in einem Versuch erst er-
kennbar wird, wenn der Riss die Steifigkeit des Versuchskörpers beeinträchtigt. Bei einem 
technischen Anriss im Stahlzahn, wie er bspw. im Örtlichen Konzept definiert ist (siehe Kapi-
tel 6.4.2), ist damit noch nicht zu rechnen, sodass die über die Schlupfschwingbreite ermittelte 
Schwingspielzahl größer sein sollte. 
Anwendung der Methoden im Versuch 
P-Pm-II-U-E8 
Der einzige Versuch, in dem alle drei Methoden zur Ermittlung eines Risses im Stahlzahn 
zum Erfolg führten, war II-U-E8. Bild 5-40 zeigt die Auswertung der Dehnungsmessung, der 
Rastlinien und der Schlupfschwingbreite getrennt für die Platten A und B.  
Die Messungen der DMS sind in Bild 5-40 (a) und (b) jeweils für die Oberlast dargestellt. Der 
Anriss bzw. das Risswachstum im Puzzlezahn bedeuten eine Steifigkeitsänderung des Ver-
bundmittels. Dadurch finden Umlagerungen statt, sodass ein Anstieg der Dehnung auf Höhe 
des DMS gemessen werden konnte. Es kann davon ausgegangen werden, dass bei den in  
Bild 5-40 (a) und (b) erkennbaren schlagartigen Dehnungsanstiegen der technische Anriss 
bereits aufgetreten ist. Trotzdem wird dieser Zeitpunkt nachfolgend als Anrisszeitpunkt inter-
pretiert. Mit dieser Methodik kann dieser in Platte A im oberen Zahn, bei dem die Messergeb-
nisse für beide DMS vorliegen, bei n = 420.000 Lastwechseln und im unteren Zahn bei 
n = 300.000 Lastwechseln abgeschätzt werden. Auch in Platte B ist der Anriss des unteren 
Zahns bei n = 80.000 Lastwechseln zuerst aufgetreten.  
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Die Auswertung bzw. das Erkennen der Rastlinien war, wie bereits oben erläutert, nicht für 
alle Versuche möglich. Bild 5-40 (a) und (b) zeigen die Entwicklung der Risslänge a über die 
Lastwechselspielzahl n des Versuchs II-U-E8, wobei aufgrund der signifikant unterschiedli-
chen Schädigungen der beiden Platten auf die unterschiedlich skalierten Ordinatenachsen hin-
zuweisen ist. Mithilfe dieser Methodik kann für beide Seiten ebenfalls ein früherer Anriss im 
unteren Zahn festgestellt werden. Die Anrisszeitpunkte sind vergleichbar mit denen aus der 
Dehnungsmessung. 
(a) Dehnungen im „hotspot“, Platte A (b) Dehnungen im „hotspot“, Platte B 
  
(c) Auswertung der Rastlinien, Platte A (d) Auswertung der Rastlinien, Platte B 
  
(d) Schlupfschwingbreite, Platte A (e) Schlupfschwingbreite, Platte B 
  
Bild 5-40: Ermittlung des Anrisszeitpunktes beispielhaft für Versuch II-U-E8 
Zur Abschätzung der Anrissspielzahl ist auch eine einfache Aufzeichnung der Schlupf-
schwingbreite zielführend (Bild 5-40 (e) und (f)). In Platte A ist ein Anstieg der Schlupf-
schwingbreite nach n = 380.000 Lastwechseln zu erkennen. Dieser Zeitpunkt stimmt gut mit 
denen aus der der Dehnungsmessung und den Rastlinien überein. Die Schlupfschwingbreite in 
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Platte B ist von Versuchsbeginn an auf einem deutlich höheren Niveau als in Platte A. Eine 
Veränderung bzw. Vergrößerung kann bei n = 180.000 Lastwechseln festgestellt werden, was 
erwartungsgemäß etwas über der in Bild 5-40 (b) und (d) ermittelten Lastwechselspielzahlen 
liegt. 
In allen vier Stahlzähnen konnten optisch und mithilfe des Magnetpulverfahrens Risse detek-
tiert werden (Bild 5-41). Die Risse in den Zähnen der Platte A beginnen bei A1 = 32° bzw 
A2 = 24° und verlaufen radial. Es wird deutlich, dass die Schädigung in Platte B ausgeprägter 
ist. Die Risse im Stahl sind optisch sofort erkennbar, da sie bereits aufgeweitet sind. Der 
Rissbeginn ist mit B1 = 14° und B2 = 23° näher am Dübelgrund und der Riss verläuft an-
fangs ebenfalls radial zur Brennschnittkante. Bei den Zähnen B1 und B2 wechselt die Rich-
tung des Risses kurz vor dem Einsetzen des Abscherens. Dies lässt sich durch Umlagerungen 
innerhalb des Versuchskörpers begründen. 
Zahn A1 Zahn A2 Zahn B1 Zahn B2 
    
Bild 5-41: Rissverläufe der Puzzlezähn im Versuch II-U-E8 
P-Pm-II-U-E7 
Durch die Reibung der Rissflanken und dem schnellen Rissfortschritt konnten beim Versuch 
II-U-E7 keine eindeutigen Rastlinien detektiert werden. Die Dehnungsmessungen am oberen 
Zahn der Platte B (Bild 5-42, links) zeigten nach etwa 110.000 LW einen signifikanter Deh-
nungszuwachs. Dieses Ergebnis stimmt auch in diesem Versuch gut mit dem Anstieg der 
Schlupfschwingbreite, der in Platte B bei n = 125.000 Lastwechseln aufgetreten ist, überein 
(Bild 5-42, rechts).  
  
Bild 5-42: Ermittlung des Anrisszeitpunktes beispielhaft für Versuch II-U-E7, Dehnungsmessung 
(links) und Schlupfschwingbreite der Platte B (rechts) 
Die Frage, warum trotz der verhältnismäßig geringen Oberlast und Lastschwingbreite 
(o = 0,35;  = 0,20) die Schlupfamplitude von Beginn an sehr hoch ist und das Versagen 
deutlich früher als erwartet aufgetreten ist, kann nicht abschließend geklärt werden. Aller-
dings wiesen II-U-E7 und II-U-E8 verglichen mit den anderen Versuchen eine sehr geringe 
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Anfangssteifigkeit auf, was sich aufgrund des daraus ergebenen größeren Schlupfs ungünstig 
auf das Ermüdungsverhalten auswirkt.  
Auswertung der Anrisszeitpunkte über die Schlupfschwingbreite 
Der Risswachstum der Verbunddübelleiste in PZ_mod Geometrie ist im UHPC nach dem 
Anriss teilweise unkontrolliert und schlagartig aufgetreten. Daher sollte in UHPC für ein Be-
messungskonzept nach diesen Versuchsergebnissen der Grenzzustand der Ermüdung mit dem 
des Anrisses im Stahl gleichgesetzt werden. Im Folgenden werden für alle Versuche die An-
risszeitpunkte über die Veränderung der Schlupfschwingbreite abgeschätzt. 
(a) I-U-E1  (b) I-U-E3 
  
(c) I-U-E2 (d) I-U-E4 
  
Bild 5-43: Schlupfbreitenentwicklung und geschätzte Anrisse der Versuche im Set-Up I 
Die Ermittlung einer Anrissschwingspielzahl über den Anstieg der Schlupfschwingbreite ist 
für die Versuche im Set-Up I in Bild 5-43 dargestellt. Deutlich erkennbar wird der dominie-
rende Einfluss der Lastschwingbreite gegenüber der Oberlast. Die Versuche mit  = 0,25 (I-
U-E1 und I-U-E3) durchliefen 2 Millionen Lastwechsel ohne endgültiges Versagen, wohinge-
gen bei  = 0,50 (I-U-E2 und I-U-E4) ein frühzeitiges Versagen mit einem Anriss nach etwa 
18.000 (Bild 5-43 (c)) bzw. 16.000 Lastwechseln (Bild 5-43 (d)) aufgetreten ist. Bei niedriger 
Lastschwingbreite ( = 0,25) war die Streuung der Anrisszeitpunkte deutlich größer. In Ver-
such I-U-E1 war ein Anstieg der Schlupfschwingbreite nach bereits n = 150.000 LW zu ver-
zeichnen und bei I-U-E3 war dies trotz größerer Oberlast erst nach etwa n = 680.000 LW der 
Fall. Auffällig ist, dass die Schlupfschwingbreite im Versuch I-U-E1 von Beginn an auf ei-
nem höheren Niveau verläuft, obwohl die Lastschwingbreite identisch und die Oberlast sogar 
niedriger ist als im Versuch I-U-E3. Die Schlupfschwingbreite von Versuch I-U-E3 ist über 
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die Lebensdauer nicht größer als  = 0,1 mm, wohingegen I-U-E1 bei  = 0,15 mm startet 
und im Verlauf des Versuchs weiter ansteigt.  
Auch bei den Versuchen mit großer Schwingbreite ( = 0,50) lag die Schlupfschwingbreite 
bei kleinerer Oberlast (I-U-E2) mit  = 0,38 mm auf einem höheren Niveau als bei größerer 
Oberlast (I-U-E4,  = 0,26 mm). Die mögliche Begründung für diese unerwarteten Streuun-
gen liegt ebenfalls in den unterschiedlichen Betonchargen (Tabelle 5.5). Während die Versu-
che I-U-E1 und I-U-E2 bedingt u. a. durch die geringere Festigkeit (fc,cube100 = 174,5 N/mm²) 
eine verhältnismäßig geringe Steifigkeit bei Erstbelastung (Cel,stat,E1 = 3043 kN/mm, 
Cel,stat,E2 = 2823 kN/mm) aufwiesen, war die Steifigkeit der Versuche I-U-E3 und I-U-E4 deut-
lich höher (Cel,stat,E3 = 4076 kN/mm, Cel,stat,E4 = 3921 kN/mm). 
(a) II-U-E1 (b) II-U-E2 
  
(c) II-U-E3 (d) II-U-E4 
  
(e) II-U-E5 (f) II-U-E6 
  
Bild 5-44: Schlupfbreitenentwicklung und geschätzte Anrisse der Versuche im Set-Up II 
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Die Entwicklung der Schlupfschwingbreite ist bei den Versuchen mit und ohne oberen 
Flansch ähnlich, wobei bei Versuch I-U-E3 (Bild 5-43 (b)) ein Anriss aufgetreten ist und II-
U-E1 (Bild 5-44 (a)) bei gleichen Lasten ohne oberen Flansch ohne Riss im Puzzlezahn 2 
Millionen LW durchlief. Bei I-U-E3 ist eine Vergrößerung der Schlupfschwingbreite unter 
genauer Betrachtung bei n = 680.000 Lastwechseln aufgetreten. 
Die Versuche II-U-E3 (Bild 5-44 (c)) und II-U-E4 (Bild 5-44 (d)) wurden mit gleichen Last-
niveaus durchgeführt. Bei einer bezogenen Lastschwingbreite  = 0,30 und einer bezogenen 
Oberlast von o = 0,55 sind die Entwicklungen der Schlupfschwingbreite vergleichbar und mit 
II-U-E3 = 0,16 mm bzw. II-U-E4 = 0,20 mm auf einem Niveau zwischen II-U-E1 ( = 0,25) 
und II-U-E2 ( = 0,50). Auch die über den Anstieg der Schlupfschwingbreite geschätzten 
Anrisse sind bei ähnlichen Schwingspielzahlen entstanden (nII-U-E3  =110.000 LW; nII-U-
E4 = 130.000 LW). Größer waren die Streuungen der Versuche II-U-E5 (Bild 5-44 (e)) und II-
U-E6 (Bild 5-44 (f)) mit einem Lastniveau von  = 0,20 und o = 0,45. Während bei II-U-E6 
mit einer mittleren Anfangsschlupfschwingbreite von II-U-E6 = 0,14 mm bereits nach 
n = 160.000 Lastwechseln ein Anriss festgestellt werden konnte, ist bei II-U-E5 mit II-U-
E5 = 0,11 mm erst bei n = 380.000 Lastwechseln eine Veränderung der Schlupfschwingbreite 
zu erkennen.  
Tabelle 5.6 fasst die aus der Schlupfschwingbreitenauswertung abgeschätzten Anrisszeitpunk-
te nRiss der Stahlleisten zusammen. Es wird jeweils der erste Anriss, egal ob Platte A oder B, 
betrachtet. Durch diese Art der Auswertung kann allerdings nicht der betroffene Zahn identi-
fiziert werden. 
Tabelle 5.6: Übersicht der Anrisszeitpunkte aus der Schlupfschwingbreitenmessung 
Versuch P-Pm- o u  
Anrisszeitpunkt nRiss 
[-] 
Nges 
[-] 
nRiss / Nges 
[%] 
I-U-E1 0,55 0,30 0,25 150.000 2.000.000 - 
I-U-E2 0,55 0,05 0,50 18.000 103.500 17,4 
I-U-E3 0,75 0,50 0,25 680.000 2.000.000 - 
I-U-E4 0,75 0,25 0,50 16.000 128.500 12,5 
II-U-E1 0,75 0,50 0,25 - 2.000.000 - 
II-U-E2 0,75 0,25 0,50 20.000 90.000 22,2 
II-U-E3 
0,55 0,25 0,30 
110.000 298.000 36,9 
II-U-E4 130.000 245.000 53,1 
II-U-E5 
0,45 0,25 0,20 
380.000 1.117.500 34,0 
II-U-E6 160.000 370.000 43,2 
II-U-E7 
0,35 0,15 0,20 
125.000 345.000 36,2 
II-U-E8 180.000 638.000 28,2 
 
Die Dauer bis zum detektierten Anriss nRiss kann als Rissinitiierungsphase und der Zeitraum 
zwischen dem Anriss und dem Versagen des Abscherversuchs Nges als Rissfortschrittsphase 
bezeichnet werden. Beim Vergleich der beiden Phasen wird ein signifikanter Unterschied im 
Vergleich zu Kopfbolzendübeln unter Ermüdungsbeanspruchung deutlich. Während bei 
Kopfbolzendübeln der Anriss im Stahl nach bereits wenigen Lastwechseln auftritt (siehe Ka-
pitel 2.6.1), nimmt die Phase der Rissinitiierung bei der PZ_mod-Form in UHPC einen großen 
Anteil der Gesamtlebensdauer ein. Bei den Versuchen im Set-up I nimmt die Phase der Riss-
initiierung zwischen 12,5% und 17,4% ein, wohingegen bei den Versuchen im Set-up II mit 
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bis zu 53% (im Mittel 37%) sogar noch längere Rissinitiierungsphasen festgestellt wurden 
(Tabelle 5.6). Dies kann durch die Veränderung der Rissrichtung bei Erreichen den Schweiß-
naht im Set-up I und der damit verbundenen längeren Risswachstumsphase begründet werden. 
5.10 Zusammenfassung 
Das lokale Ermüdungsverhalten von Verbunddübelleisten unter Schubbeanspruchung wurde 
anhand von Abscherversuchen untersucht. Dabei wurden drei Leistengeometrien (CL-, PZ-, 
PZ_mod-Form) und zwei verschiedene Versuchsstände (Push-Out-Test POT und Single-
Push-Out-Test SPOT) verwendet.  
Die Ergebnisse mit Normalbeton im Standard Abscherversuch (POT) lassen sich wie folgt 
zusammenfassen: 
 Die beiden Prüfkörperseiten des POT verhalten sich unter zyklischer Belastung auf-
grund von Herstellungs- oder Einbauungenauigkeiten unterschiedlich. Bei statischen 
Versuchen wird dieser Effekt durch Umlagerungen ausgeglichen. 
 Der Streubereich in den Messwerten des Schlupfs der baugleichen Versuche erschwert 
die Interpretation der Versuchsergebnisse. 
Die genannten Probleme des POT-Versuchsstandes erforderten die Durchführung von Versu-
chen in einem Einzelabscherversuch (SPOT), dessen Ergebnisse wie folgt zusammengefasst 
werden können: 
 Die Herstellung der Versuchskörper sowie deren Handhabbarkeit sind als sehr positiv 
zu bewerten. Es ist allerdings auf einen genauen, lotrechten Einbau zu achten, da 
Schiefstellung die Ergebnisse signifikant beeinflussen. 
 Die Versuche im SPOT auf den gleichen Lastniveaus wie im POT zeigten für beide 
Geometrien eine gute Übereinstimmung zwischen den Versuchsständen. Der SPOT 
scheint geeignet zur Untersuchung des Ermüdungsverhaltens von Verbunddübelleis-
ten.  
 Der Schlupf bei Oberlast wird maßgeblich von der Oberlast beeinflusst und blieb wei-
testgehend unbeeinflusst von der Lastschwingbreite.  
 Die Oberlast beeinflusst weiterhin die Form der zyklischen Arbeitslinie. Bei vergrö-
ßerter Oberlast ist eine vergrößerte Steigung in Phase 2 aufgetreten. 
 Es konnte versuchstechnisch keine eindeutige Veränderung der Verbundmittelsteifig-
keit (sowohl statische Cstat als auch Hysteresensteifigkeit Chys) über die Lebensdauer 
bzw. die Prüfdauer nachgewiesen werden. Die Steifigkeiten blieben nahezu konstant. 
 Die statische Steifigkeit scheint primär von der Oberlast und die Hysteresensteifigkeit 
von der Lastschwingbreite abzuhängen.  
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Die Ergebnisse an der Leistenform PZ_mod in UHPC lassen sich wie folgt zusammenfassen: 
 Die Verbundmittelsteifigkeit hat einen wesentlichen Einfluss auf das zyklische Trag-
verhalten der Verbunddübelleiste.  
 Die Ergebnisse belegen, dass die PZ_mod-Form aufgrund des kleinen Ausrundungsra-
dius anfällig gegen Ermüdungsbeanspruchungen ist. Ein Versagen trat stets durch den 
Anriss und den anschließenden Risswachstum im Stahl ein. 
 Die Anrisszeitpunkte der Stahlleiste konnten anhand der Schlupfschwingbreitenent-
wicklung abgeschätzt werden. Es konnten Übereinstimmungen mit Dehnungsmessun-
gen sowie Rastlinienauswertungen festgestellt werden. 
 Aufgrund eines unkontrollierten Risswachstums sollte bei der verwendeten Verbund-
mittelgeometrie im UHPC der Anrisszeitpunkt als Versagen deklariert werden.  
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6 Theoretische Untersuchungen zu den zyklischen Abscherver-
suchen 
6.1 Allgemeines 
In diesem Kapitel werden theoretische Untersuchungen und Modelle zum Ermüdungsverhal-
ten von Verbunddübelleisten unter Schubbeanspruchung auf Grundlage der in Kapitel 5 be-
schriebenen zyklischen Abscherversuchen vorgestellt. Es wird zwischen Untersuchungen in 
Normalbeton und UHPC unterschieden. 
Auf Basis der Versuche in Normalbeton wird der inelastische Schlupf und die Verbundmittel-
steifigkeit mithilfe einer zyklischen Dübelkennlinie (ZDKL) abgebildet. Weiterhin werden 
Untersuchungen zu den Versuchen in UHPC vorgestellt, bei denen primär Stahlversagen 
durch An- bzw. Durchriss der Stahlzähne maßgebend wurde. Die Untersuchungen beruhen im 
Wesentlichen auf dem Örtlichen Konzept und dem Strukturspannungskonzept.  
6.2 Zyklische Dübelkennlinie zur Berücksichtigung der Betonschädigung 
6.2.1 Allgemeines 
In den Kapiteln 5.8 und 5.9 wurden zyklische Abscherversuche an Verbunddübelleisten in 
CL- und PZ-Form in Normalbeton vorgestellt, die durch ein zweiphasiges nichtlineares 
Schlupfwachstum geprägt waren. Da im Stahlzahn keine Risse detektiert wurden und die 
Spannungen am Stahlzahn unterhalb der Fließgrenze blieben, ist dieses Schlupfwachstum auf 
Schädigungen des Betons zurückzuführen. Mithilfe des nachfolgenden Konzepts kann die 
Betonschädigung beschrieben und zur Beschreibung von Umlagerungseffekten in Verbund-
trägern verwendet werden. 
6.2.2 Modellentwicklung 
Zur Ermittlung der Verbundmittelsteifigkeit wurden in Kapitel 5.9.4 zwei Konzepte verfolgt. 
Zum einen wurde die zyklische Beanspruchung alle 100.000 LW unterbrochen, um eine stati-
sche Belastung bis zur jeweiligen Oberlast aufzubringen und die statische Steifigkeit Cstat 
nach Entlastung zu ermitteln. Zum anderen wurde die Steifigkeit aus den Hysteresen jeweils 
bei Erreichen der Ober- und Unterlast errechnet, was als Hysteresensteifigkeit Chys bezeichnet 
wird.  
 
 
Bild 6-1: Messwerte der statischen Belastungen sowie der jeweils nachfolgenden Hysterese am 
Beispiel des Versuchs S-C-N-E6 
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In Bild 6-1 sind die oben beschriebenen statischen Wiederbelastungen nach 100.000 und 1 
Mio LW am Beispiel des Versuchs S-C-N-E6 dargestellt. Im Vergleich zum ersten statischen 
Anfahren ist ein signifikant unterschiedlicher Verlauf festzustellen. Bis zu einer Dübelkraft 
von etwa P = 30 kN verhält sich das Verbundmittel beim statischen Anfahren linear-elastisch. 
Der anschließende Steifigkeitsverlust bis hin zur Oberlast ist auf die früh eintretende 
Spaltrissbildung zurückzuführen, auf die im weiteren Verlauf dieses Kapitels noch näher ein-
gegangen wird. Die statischen Wiederbelastungen sind anfangs gekennzeichnet durch einen 
steifen Bereich. Die Steifigkeit ist vergleichbar mit der des statischen Anfahrens. Darauf folgt 
ein kurzer Bereich mit abnehmender Steigung, bis schließlich eine progressive Steifigkeitszu-
nahme bis zur Oberlast auftritt. Die Wiederbelastung nach zyklischer Vorbelastung ist dem-
nach gekennzeichnet durch veränderliche Steifigkeiten. Es fällt auf, dass sich dieses Verhalten 
von dem der Kopfbolzendübel unterscheidet (siehe z.B. Bild 2.39 [Oeh86]).  
Die Steifigkeit der statischen Wiederbelastung lässt sich vereinfacht über die lineare Verbin-
dung der Peaks abschätzen. Weiterhin sind in Bild 6-1 die sich im Versuchsablauf anschlie-
ßenden Hysteresen dargestellt, deren Steifigkeit Chys im Vergleich zur statischen Steifigkeit 
Cstat deutlich größer ist. Die Verschiebung der Kurve zwischen 100.000 und 1 Mio LW ist auf 
die Verdichtung bzw. die Schädigung des Betons zurückzuführen. Die Steifigkeiten Chys bzw. 
Cstat blieben in den Versuchen über die gesamte Lebensdauer nahezu unbeeinflusst (vgl. Bild 
5.27). 
 
Bild 6-2: Idealisierte Dübelkraft-Schlupf-Kurve unter Ermüdungsbeanspruchung (schematisch) 
Das Tragverhalten von Verbunddübelleisten unter Ermüdungsbeanspruchung lässt sich über 
eine idealisierte Dübelkraft-Schlupf-Kurve beschreiben (Bild 6-2). Die Erstbelastung bzw. die 
statische Wiederbelastung folgt dem Pfad 0-I und kann als lineare Beziehung zwischen Dü-
belkraft P und Schlupf  idealisiert werden. Somit berechnet sich der Schlupf bei Oberlast o 
über die statische Steifigkeit Cstat zu: 
stat
o
o
C
P
  (Gl. 6-1) 
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Bei Entlastung auf die gegebene Unterlast Pu folgt der reale Pfad dem abfallenden Ast einer 
klassischen Hysterese, die über eine lineare Beziehung mit der gegeben Hysteresensteifigkeit 
Chys idealisiert wird (Pfad I-II). Der Schlupf innerhalb einer Hysterese hys kann somit über die 
Lastschwingbreite P berechnet werden: 
hys
hys
C
P
  (Gl. 6-2) 
Somit ist auch der Schlupf bei Unterlast u eindeutig definiert: 
hysou    (Gl. 6-3) 
Nach dem ersten Lastwechsel beginnt die Phase der zyklischen Betonschädigung und der 
Schlupf wächst mit zunehmender Lastwechselspielzahl weiter an (Pfad I-VI bzw. II-V). Die-
ser Schlupfzuwachs kann als inelastischer Schlupf in verstanden werden und ist die Verfor-
mung des im Bereich der Lasteinleitung verdichteten bzw. geschädigten Betons. Der Gesamt-
schlupf setzt sich demnach aus dem elastischen Schlupf und dem inelastischen Schlupf zu-
sammen (Bild 6-3, links). Bei Entlastung verbleibt der inelastische Schlupf in in der Ver-
bundfuge (Bild 6-3, rechts). 
 
Bild 6-3: Schlupf bei Belastung (links) und Schlupf bei Entlastung (rechts) 
Das Tragverhalten unter Ermüdungsbeanspruchung kann über eine zyklische Dübelkennlinie 
(ZDKL) idealisiert werden, die sich aus einem inelastischen und einem elastischen Anteil 
zusammensetzt. Zur Berechnung der Verformungsgrößen während einer Ermüdungsbean-
spruchung lässt sich die ZDKL über den Pfad III-IV-VI mithilfe der Hysterensteifigkeit Chys 
beschreiben (Bild 6-2). Die Simulation einer statischen Wiederbelastung nach zyklischer Vor-
schädigung des Betons kann durch den Pfad III-VI-VII über die statische Steifigkeit Cstat er-
folgen.  
Zur Modellbildung des kraftlosen Schlupfs in wird auf die zyklischen Einzelabscherversuche 
aus Kapitel 5.9 zurückgegriffen. Nach den Versuche wird der inelastische Schlupf bzw. die 
Schlupfvergrößerung mit zunehmender Lastwechselspielzahl durch die Lastschwingbreite P 
bzw. die Unterlast Pu nicht maßgeblich beeinflusst wird, sondern hängt primär von der Ober-
last Po ab. Weiterhin hatte die Oberlast einen Einfluss auf die Form der zyklischen Arbeitsli-
nie. So war bei vergrößerter Oberlast eine etwas größere Steigung in Phase 2 zu erkennen, 
was im Modell über den Schlupf bei Oberlast innerhalb einer Hysterese o,hys berücksichtigt 
wird. Unter Annahme einer konstanten Hysteresensteifigkeit über die gesamte Lebensdauer 
des Verbundmittels (Chys,1 = Chys,n) ergibt sich: 
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hys
o
hyso
C
P
,  (Gl. 6-4) 
Der in Versuchen aufgetretene zweiphasige Verlauf kann über eine Potenzfunktion in Abhän-
gigkeit der Lastwechselspielzahl n mit den Konstanten c1 und  abgebildet werden: 
 ncn hysoin  ,1)(  (Gl. 6-5) 
Die Variablen c1 und  werden iterativ anhand der Versuchsergebnisse aus Kapitel 5.9 ermit-
telt. Es handelt sich hierbei um Mittelwerte, da die geringe Datenbasis eine statistische Aus-
wertung nicht zuließ. Aufgrund der unterschiedlichen Formen der Verbunddübelleisten (CL- 
und PZ-Form) ergeben sich unterschiedliche Leibungsflächen bei der Lasteinleitung sowie 
unterschiedliche Spannungszustände und Volumina des verdichteten Betons, die zu unter-
schiedlichen Variablen führen (Tabelle 6.1).  
Tabelle 6.1: Variablen c1 und  
Form c1  
CL 0,65 0,12 
PZ 0,40 0,10 
 
Durch den oben beschriebenen Zusammenhang zwischen Leistenform, Steifigkeit und Lastni-
veau lässt sich die zyklische Schlupfkurve bei Oberlast berechnen. Der Übergang in Phase 3, 
der Beginn des instabilen Risswachstums, kann durch diesen einfachen mathematischen Zu-
sammenhang nicht abgebildet werden. Bei Aufrechterhaltung des hohen mehraxialen Span-
nungszustandes durch die Umschnürung ist ohnehin nicht mit einem Versagen zu rechnen. 
Dies deckt sich mit den Versuchsergebnissen, da sich bei keinem Versuch ein Versagen an-
deutete.  
  
Bild 6-4: Vergleich zwischen Schlupfentwicklung im Versuch und aus Modell; CL-Form (links) und 
PZ-Form (rechts) 
Bei der Simulation der Versuche mithilfe des beschriebenen Ansatzes aus (Gl. 6-5) werden 
jeweils die versuchstechnisch ermittelten Hysteresen- (Chys) und statischen Steifigkeiten (Cstat) 
verwendet. Aufgrund der unklaren Messergebnisse der Schlupfschwingbreite des Versuchs 
S-C-N-E3 kann Chys nicht eindeutig ermittelt werden. Daher wird auf die Darstellung dieses 
Versuchs verzichtet. Sowohl für die Klothoidenleiste (Bild 6-4, links) als auch für die Puzzle-
leiste (Bild 6-4, rechts) ergeben sich zufriedenstellende Ergebnisse bei der Abbildung des 
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Schlupfs bei Oberlast o über die Lastwechselspielzahl n. Dieser Ansatz sollte allerdings in 
zukünftigen Forschungsarbeiten durch weitere experimentelle Untersuchungen verifiziert 
werden.  
Um den oben beschriebenen Ansatz zu verallgemeinern, fehlt ein Modell für die Berechnung 
der jeweiligen Verbundmittelsteifigkeiten. Zur Herleitung einer solchen modellhaften Abbil-
dung der Steifigkeiten werden nachfolgend die Versuchsergebnisse der CL-Form genauer 
betrachtet, um auf dieser Grundlage Zusammenhänge zwischen statischer- Cstat und Hystere-
sensteifigkeit Chys herzuleiten. Für die PZ-Form sind weitere experimentelle Untersuchungen 
mit variablen Lastschwingbreiten und Oberlasten notwendig. Die vorliegende Datenbasis ist 
hierfür nicht ausreichend 
  
Bild 6-5: Darstellung der statischen Steifigkeit (links) und der Hysteresensteifigkeit (rechts) anhand 
der Versuche im SPOT 
Die Auswertung der statischen Steifigkeiten Cstat bei unterschiedlichen Lastniveaus zeigte 
einen Einfluss der Oberlast. Mit vergrößerter Oberlast wurde in den Versuchen eine geringere 
statische Steifigkeit festgestellt, was exemplarisch in Bild 6-5 (links) für die Oberlasten 
Po = 140 kN (S-C-N-E6) und Po = 90 kN (S-C-N-E1) dargestellt ist. Signifikanter als der Ein-
fluss der Oberlast auf die Steifigkeit bei statischer Wiederbelastung erscheint der Einfluss der 
Lastschwingbreite P auf die Hysteresensteifigkeit Chys. Bild 6-5 (rechts) stellt diskrete Hys-
teresen zweier Versuche mit unterschiedlicher Lastschwingbreite dar. Bei der Gegenüberstel-
lung wird deutlich, dass die Hysteresensteifigkeit mit steigender Lastschwingbreite geringer 
wird.  
Eindeutiger wird diese Erkenntnis in Bild 6-6. Während der Einfluss der Oberlast auf die sta-
tische Steifigkeit Cstat erkennbar ist und als gering eingeschätzt wird und daher vernachlässigt 
werden kann (Bild 6-6, links), muss der Einfluss der bezogenen Lastschwingbreite  auf die 
Hysteresensteifigkeit Chys im Modell Berücksichtigung finden (Bild 6-6, rechts). Es scheint 
weiter kein Zusammenhang zwischen der Hysteresensteifigkeit und der Oberlast zu bestehen 
(Bild 6-6, links). Dargestellt sind jeweils die über die Lebensdauer gemittelten Steifigkeiten 
aus den zyklischen Abscherversuchen.  
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Bild 6-6: Einfluss der bez. Oberlast o auf Cstat und Chys (links) und Einfluss der bez. Lastschwing-
breite  auf Cstat und Chys (rechts) 
Unter Annahme einer konstanten statischen Steifigkeit Cstat (in kN/cm) kann die Hystere-
sensteifigkeit für die CL-Form auf Grundlage der Versuchsergebnisse in Abhängigkeit der 
bezogenen Lastschwingbreite  ausgedrückt werden (Gl. 6-6). Bei Erreichen von stat wird 
die statische Steifigkeit Cstat als Hysteresensteifigkeit Chys angenommen. 
   statstathys CC 000.64  für   stat 
Chys = Cstat    für  > stat 
(Gl. 6-6) 
Für die Herleitung der statischen Steifigkeit Cstat wird auf die nachfolgenden Kapitel verwie-
sen. 
6.2.3 Numerische Untersuchungen zur Ermittlung von Cstat 
Es wurde bereits deutlich, dass die Verbundmittelsteifigkeit einen signifikanten Einfluss auf 
die Schlupfentwicklung unter Ermüdungsbeanspruchung hat. Die Ermittlung der Einflüsse 
relevanter Parameter auf Cstat erfolgt nachfolgend mithilfe der Finiten-Elemente-Methode 
(FEM). 
In den Versuchen zum lokalen Ermüdungsverhalten von Verbunddübelleisten in Normalbeton 
wurden lediglich die lastbezogenen Parameter der Unterlast sowie der Lastschwingbreite vari-
iert und alle geometrischen sowie materialabhängigen Parameter wurden konstant gehalten. 
Zur Untersuchung verschiedener geometrischer Einflussfaktoren, wie Betondeckung, Leisten-
dicke, Bewehrungsform und –durchmesser, sowie materialabhängiger Parameter, wie Beton-
festigkeit, wird auf die Finite-Elemente-Methode zurückgegriffen. Weiterhin erlauben geziel-
te FE-Untersuchungen ein tieferes Verständnis des Lastabtrags und der Spannungszustände in 
den Bereichen, die messtechnisch nicht oder nur unter großem Aufwand zu erfassen sind. 
Hier sei insbesondere der Spannungszustand des Betons im Bereich der Lasteinleitung zu 
erwähnen, der als wesentlich für die Verzerrungsevolution von Beton und somit zur Entwick-
lung des Schlupfs über die Lebensdauer eingestuft werden kann (Kapitel 2.3.5).  
Analog zu den Berechnungen am Einzelzahn (Kapitel 4.2) wurden die nichtlinearen Finite-
Elemente Berechnungen mit dem Programm ABAQUS und der Lösungsmethode „Standard“ 
[Hil11] durchgeführt.  
Materialmodelle 
Das Materialmodell des Baustahls wurde trilinear, mit Ver- und Entfestigung abgebildet. Die 
Fließspannung (fy = 422 N/mm²), die Zugfestigkeit (fu = 517 N/mm²) und die zugehörigen 
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Dehnungen (y = 0,2 ‰, u = 15,9 ‰) wurden anhand der begleitenden Werkstoffproben er-
mittelt. Die Stahlfestigkeit wurde in der Parameterstudie nicht variiert, da ein Stahlversagen 
nicht untersucht wurde.  
Zur Abbildung des Normalbetons wurde das Materialmodell „Concrete Damaged Plasticity“ 
(CDP) verwendet, welches in seinen Grundzügen bereits in Kapitel 4.2.1 erläutert wurde. Al-
lerdings beziehen sich die dortigen Ausführungen auf die Simulation von faserverstärktem 
UHPC, sodass nachfolgend die Unterschiede und Übereinstimmungen mit dem verwendeten 
Normalbeton stichpunktartig beschrieben werden. Weitere Informationen zur Abbildung von 
Normalbeton im CDP sind bspw. [Rog10] oder [Ric09] zu entnehmen. 
 Die einaxiale Betondruckfestigkeit fc wurde analog zu Kapitel 4.2.1 aus den Würfel-
proben ermittelt.  
 Der Druckbereich wurde ebenfalls nach SARGIN abgebildet, wobei die Druckfestigkeit 
den Materialproben oder bei Variation der Druckfestigkeitsklasse aus [EN1992] ent-
nommen wurde. Die zur Festigkeit gehörige Dehnung c1 wurde mit -2,2 ‰ nach 
[EN1992] (Tabelle 3.1) berücksichtigt. Der Duktilitätsparameter D wurde anders als in 
Kapitel 4.2.1 mit D = 0,2 in das Materialmodell implementiert, da keine Faserverstär-
kung abgebildet werden musste. fb0 / fc0 beschreibt das Verhältnis der zweiaxialen zur 
einaxialen Betondruckfestigkeit und wurde nach [Kup73] zu 1,16 angenommen.  
 Die Form der Fließfläche wurde mit Kc = 0,66 abgebildet.  
 Die Abbildung des Zugbereichs basiert bis zum Erreichen der Zugfestigkeit fct auf 
elastischem Materialverhalten mit dem E-Modul Ecm, ermittelt aus den Materialproben 
oder aus [EN1992]. Im Nachbruchbereich wird auf das fiktive Rissmodell nach 
HILLERBORG [Hil81] und den in [Fee96] hergeleiteten funktionalen Zusammenhang 
zwischen der Rissöffnung w und der von den Rissufern noch übertragbaren Zugspan-
nung ct zurückgegriffen (Gl. 6-7).  







 
 f
ct
G
fw
ctwct ef)(  
(Gl. 6-7) 
 Der in [Fee96] hergeleitete nichtlineare Zusammenhang zwischen Zugschädigung und 
Rissöffnung wurde zur Reduzierung des Rechenaufwands bilinear angenähert (siehe 
Anhang A5.1.1). 
 Die Bruchenergie wurde unter Annahme eines Größtkorns von 16 mm nach [CEB91] 
zu Gf = 72 N/m berechnet. 
 Die Potenzialfunktion G wurde nicht verändert (Dilatanzwinkel  = 35° und Exzentri-
zität  = 0,1). 
Tabelle 6.2 fasst die für das Referenzmodell verwendeten Parameter des Materialgesetzes 
CDP zusammen. Die Betondruckfestigkeit und der Elastizitätsmodul wurden anhand der Mit-
telwerte der versuchsbegleitenden Materialproben ermittelt. 
Tabelle 6.2: Verwendete Parameter des CDP 
Druck- 
Festigkeit fc 
Zug- 
Festigkeit fctk 
E-Modul 
Ecm 
Bruchenergie 
Gf 
Parameter 
Kc 
  
[N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/m] [-] [°] [-] 
34,8 2,5 26.400 72,0 0,66 35° 0,1 
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Aufbau des Finite-Elemente Modells 
Aufgrund der konsistenteren Ergebnisse des SPOT im Vergleich zum POT (vgl. Kapitel 6) 
werden die numerischen Untersuchungen zum lokalen Tragverhalten der Verbunddübelleiste 
am Einzelabcherversuch (SPOT) durchgeführt. In Bild 6-7 ist der Aufbau des FE-Modells 
eines Einzelabscherversuchs (links) sowie die Diskretisierung im Bereich der Verbundfuge 
(rechts) dargestellt. Die Lagerung und die Lasteinleitung erfolgten analog zu den Versuchen 
(Kapitel 5.6.4). Die Kräfte aus dem Rückspannrahmen, der zur Aufnahme des Versatzmo-
mentes angeordnet wurde, wurden über eine zeitlich konstante, geringe Druckspannung auf-
gebracht.  
 
Bild 6-7: Aufbau des FE-Modells (links) und Vernetzung im Bereich der Verbundfuge (rechts) 
Der Kontakt zwischen Stahlleiste und Betonkörper wurde über Interaktionsbedingungen for-
muliert. Während normal zur Oberfläche der Verbunddübelleiste eine Durchdringung von 
Stahl und Beton durch einen sog. „hard-contact“ vermieden wurde, wurde tangential zu den 
Oberflächen ein Reibkontakt mit einem Reibkoeffizienten von  = 0,3 implementiert. Die 
Bewehrung wurde als vollständig in den Beton eingebettet modelliert, sodass alle translatori-
schen Freiheitsgrade mit dem umgebenen Beton gekoppelt waren und Relativverschiebungen 
somit vernachlässigt wurden. Weitere Informationen sind dem Anhang A5.1.4 oder [Har14] 
zu entnehmen. 
Simulationsergebnisse 
Unter statischer Belastung wurden keine Versuche im SPOT durchgeführt, sodass die Simula-
tionsergebnisse mit den statischen Referenzversuchen im POT, umgerechnet auf ein Ver-
bundmittel (VM), verglichen werden (Bild 6-8, links). Aus Gründen der Vergleichbarkeit 
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wurden analog zu den Versuchen im POT offene C-Bügel implementiert. Insbesondere im 
ermüdungsrelevanten Bereich (die nach [DIBt13] zulässige Oberlast beträgt 70% der charak-
teristischen Tragfähigkeit) stimmen die Simulationsergebnisse gut mit den Messergebnissen 
aus den statischen Versuchen überein (Bild 6-8, links). Erst ab etwa 150 kN ist ein etwas stei-
feres Verhalten der FE-Simulation erkennbar.  
 
 
Bild 6-8: Vergleich der statischen Versuche P-C-II-N-E1 bis –E3 mit der FE-Simulation (links) und 
Darstellung der Zugschädigung in der Leistenebene (rechts) 
Als Versagensart wurde in der FE-Simulation analog zu den Abscherversuchen Ausstanzen 
nach oben maßgebend. In Bild 6-8 (rechts) ist die Zugschädigung (DAMAGET) dargestellt, die 
einen Ausbruchkegel andeutet. Der Lasteinleitungsbereich bleibt aufgrund des Druckspan-
nungszustandes unbeeinflusst von der Zugschädigung.  
Die numerischen Simulationen werden insbesondere zur Ermittlung der signifikanten Ein-
flussparameter auf die statische Verbundmittelsteifigkeit Cstat verwendet. Daher werden in 
Bild 6-9 die Simulationsergebnisse mit den Messwerten (Wegaufnehmer WD1 und WD2, 
siehe Kapitel 5.6.4) der statischen Wiederbelastungen nach 200.000 Lastwechseln verglichen, 
die hierfür in den Nullpunkt verschoben wurden.  
  
Bild 6-9: Vergleich zwischen den statischen Wiederbelastungen im Versuch und der Simulations-
ergebnisse; CL-Form (links) und PZ-Form (rechts) 
Parameterstudie 
Als Grundkonstellation bzw. Referenzgrößen für die Parameterstudie wurden die geometri-
schen und materialabhängigen Bedingungen der Versuche im SPOT gewählt. Die zu untersu-
chenden Parameter wurden schließlich innerhalb der Anwendungsgrenzen der AbZ [DIBt13] 
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bzw. der Möglichkeiten in der FE-Simulation und des SPOT-Versuchsstandes variiert, wäh-
rend die anderen Parameter jeweils konstant gehalten wurden.  
Tabelle 6.3: Parameterspektrum  
 
Parameter Bez. 
fck co Ab dt at tw 
[N/mm²] [mm] [cm²] [mm] [mm] [mm] 
Betondruckfestigkeit 
fck 
fc1 20 
30 4,0 10 95 15,5 fc2 30 
fc3 60 
Betondeckung oben 
co 
co1 
30 
20 
4,0 10 95 15,5 co2 30 
co3 60 
Querschnitt  
Verdübelungs- 
bewehrung 
Ab 
Ab1 
30 30 
0 
10 95 15,5 
Ab2 1,0 
Ab3 4,0 
Ab4 9,8 
Durchmesser obere 
Bewehrung 
dt 
dt1 
30 30 4,0 
0 
95 15,5 
dt2 8 
dt3 10 
dt4 25 
Abstand obere  
Bewehrung 
at 
at1 
30 30 4,0 10 
31,7 
15,5 
at2 47,5 
at3 71,3 
at4 95,0 
at5 120,0 
at6 142,5 
Stegdicke 
tw 
tw1 
30 30 4,0 10 95 
10 
tw2 15,5 
tw3 19 
tw4 21 
 
Als relevante Parameter wurden die Betondruckfestigkeit fck, die obere Betondeckung co, die 
Verdübelungsbewehrung im unteren Bereich des Betondübels Ab, die obere Bewehrung als 
geschlossene Bügel (Durchmesser dt und Abstand at) sowie die Stegdicke tw untersucht.  
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Tabelle 6.3 fasst die Parametervariationen und die konstanten Paramater in den jeweiligen 
FE-Simulationen sowie die jeweiligen Bezeichnungen zusammen. Ausgehend von der 
Grundkonstellation wurden die Parameter Betondruckfestigkeit (Bez.: fc), Betondeckung 
oben (Bez.: co), Querschnitt Verdübelungsbewehrung (Bez.: Ab), Durchmesser (Bez.: dt), 
Abstand der oberen Bewehrung (Bez.: at) sowie die Stegdicke (Bez.: tw) variiert, um alle 
möglichen Kombinationen zu berücksichtigen. 
Der Dübelabstand ex wurde in den Simulationen nicht verändert und war somit für die CL-
Form stets 200 mm und für die PZ-Form 300 mm. Eine isolierte Betrachtung dieses Parame-
ters ist ohne Veränderung weiterer Einflussgrößen in der FE-Simulation nicht möglich und 
wird durch das in Kapitel 6.2.4 hergeleitete mechanische Modell berücksichtigt.  
Alle Simulationen wurden mithilfe des Bemessungskonzeptes aus [DIBt13] vorbemessen. Als 
Versagenskriterium konnte dabei für alle Parametervariationen Ausstanzen identifiziert wer-
den. Lediglich Simulation „tw3“ mit einer Stegdicke von tw = 10 mm versagt nach [DIBt13] 
durch Stahlversagen. 
Die Kraft-Schlupf-Kurven aller Parameter sind in Anhang A5.2.2 dargestellt. Weiterhin wer-
den dort die im Programm errechneten Maximallasten Pmax,FE sowie die daraus berechneten 
charakterischen Traglasten PRk,FE = 0,9  Pmax zur Herleitung der jeweiligen statischen Ver-
bundmittelsteifigkeit Cstat zusammengefasst. Diese wird als Sekantensteifigkeit bei 70% von 
PRk  aufgefasst, wofür zusätzlich der zugehörige Schlupfwert c dargestellt ist.  
In Bild 6-10 ist der jeweilige Einflussparameter über die statische Steifigkeit Cstat , getrennt 
für die CL- und die PZ-Form, aufgetragen. Die Variation der Betondruckfestigkeit fc erforder-
te die Anpassung des CDP-Materialmodells im Hinblick auf die elastischen und plastischen 
Parameter. Da keine Materialproben zur Verfügung standen, wurde dieser Parameter für alle 
drei untersuchten Klassen auf Grundlage von [EN1992] ermittelt. Die relative Veränderung 
der Steifigkeit Cstat zwischen den Betonen C20/27 und C60/70 betrug für die CL-Form +23% 
und für die PZ-Form +25% (Bild 6-10 (a)) und wird als signifikant eingestuft. Der Einfluss 
des Betons auf die Steifigkeit kann durch den veränderten E-modul begründet werden.  
Die Variationen der oberen Betondeckung co zwischen 20 mm und 60 mm sowie der Ver-
dübelungsbewehrung Ab zwischen 2Ø8 mm und 2Ø21 mm ergaben mit einer maximalen Stei-
figkeitsveränderung von +13% (Bild 6-10 (b)) bzw. +8% (Bild 6-10 (c)) nahezu keinen Ein-
fluss. Dies lässt sich dadurch begründen, dass auch bei einer Verdübelungsbewehrung mit 
geringem Durchmesser der Stahl nicht ins Fließen kommt und das Tragverhalten bei größe-
rem Bewehrungsquerschnitt nicht maßgeblich verändert wird. 
Bei kleinen Stegdicken tw traten für beide Geometrien in der FE-Simulation Konvergenzprob-
leme auf. Die vorhandenen Ergebnisse bestätigen allerdings den Einfluss auf die Verbundmit-
telsteifigkeit. Zwischen 10  tw 21 mm kann bei der CL-Form ein Anstieg von +20% festge-
stellt werden (Bild 6-10 (d)). 
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(a) Einfluss Betonfestigkeit (b) Einfluss Betondeckung oben 
  
(c) Einfluss Verdübelungsbewehrung (d) Einfluss Stegdicke 
  
(e) Einfluss obere Bewehrung (Durchmesser) (f) Einfluss obere Bewehrung (Abstand) 
  
Bild 6-10: Ergebnisse der Parameterstudie 
Neben dem Durchmesser dt der oberen Bewehrung, die wie bereits beschrieben als geschlos-
sene Bügel mit vertikalen Schenkel ausgebildet werden müssen, wird der Einfluss der Beweh-
rungsanordnung bzw. des Abstandes der oberen Bewehrung at untersucht. Eine Steifigkeits-
steigerung um +11% bzw. +12% bei Vergrößerung des Durchmessers von 8 mm auf 25 mm 
kann als unbedeutend eingestuft werden. Die Simulation ohne obere Bewehrung zeigt erwar-
tungsgemäß die Bedeutung der Umschnürung des Lasteinleitungsbereiches (Bild 6-10 (e)). 
Eine Vergrößerung der Bügelabstände von 31,5 mm auf 142,5 mm wirkte sich mit einer Ver-
kleinerung um -53% (CL-Form) bzw. -56% (PZ-Form) signifikant auf die Verbundmittelstei-
figkeit aus. Aus den Simulationsergebnissen wird jedoch ersichtlich, dass die maßgebliche 
Steifigkeitsabnahme ab at = 120 mm auftritt (Bild 6-10 (f)). Bei kleineren Bügelabständen ist 
der Einfluss auf die Steifigkeit vernachlässigbar. Daher wird auf Grundlage dieser Simulati-
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onsergebnisse vorgeschlagen, den Bügelabstand auf 120 mm zu begrenzen (in Bild 6-10 (f) 
als unzulässiger Bereich gekennzeichnet), was in zukünftigen experimentellen Forschungsar-
beiten weiter untersucht werden sollte. Dies bedeutet im Vergleich zur AbZ [DIBt13] 
(at  min {4,5  hpo; 300 mm}) eine strengere Anforderung an den Bügelabstand.  
Die vorliegende Parameterstudie liefert bei Beschränkung des Abstandes der oberen Beweh-
rung at  120 mm für die statische Verbundmittelsteifigkeit Cstat folgende relevante Parame-
ter: 
 E-Modul vom Beton Ec  
 Stegbreite tw. 
Auf Grundlage dieser Erkenntnis wird im nachfolgenden Kapitel ein mechanisches Modell 
zur Berechnung der statischen Verbundmittelsteifigkeit Cstat entwickelt. 
6.2.4 Modell zur Abschätzung der Verbundmittelsteifigkeit 
Es wird ein mechanisches Modell hergeleitet, das die einzelnen Komponenten des Verbund-
mittels (Stahlzahn + Betondübel) als elastische Federn abbildet und eine Abschätzung der 
Verbundmittelsteifigkeit erlaubt. Die Interaktion zwischen Stahlzahn und Beton wird über die 
Biege- bzw. Schubsteifigkeit des Stahlzahns simuliert. Weiterhin wird die Steifigkeit des Be-
tondübels durch eine in Reihe mit dem Stahlzahn geschaltete Feder berücksichtigt (Bild 6-11).  
 
Bild 6-11: Modell zur Steifigkeitsermittlung 
Nachfolgend werden zuerst die Steifigkeiten der einzelnen Komponenten Stahl und Beton 
durch Federmodelle ermittelt, bevor die Gesamtsteifigkeit eines Verbundmittels durch in Rei-
he geschaltete Federn der Einzelkomponenten bestimmt wird.  
Ermittlung der Position der Lasteinleitung 
Zur Herleitung eines allgemeingültigen Modells werden die geometrischen Größen der PZ- 
und der CL-Form im Folgenden in Abhängigkeit des Dübellängsabstandes ex angegeben (sie-
he Anhang A1).  
Voraussetzung für das Federmodell bzw. die Herleitung der einzelnen Federsteifigkeiten ist 
die Kenntnis der Resultierenden der Lasteinleitung in den Stahlzahn. Die Lage dieser Lastein-
leitung wird mithilfe der Ergebnisse der FE-Simulationen der Referenzmodelle bestimmt. In 
Bild 6-12 sind die berechneten Kontaktspannungen zwischen Betondübel und Stahlzahn ge-
trennt für die CL-Form (links) und die PZ-Form (rechts) dargestellt. Die Auswertung der Si-
mulationsergebnisse der Kontaktspannungen entlang der Außenkante der Stahlzähne ergab 
mit ausreichender Genauigkeit die Stelle der größten Spannungen als Lage der resultierenden 
Last.  
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Für beide Geometrien befindet sich die Lage der maximalen Kontaktspannung etwa an der 
Stelle der geringsten Breite des Zahns. Bereits bei Betrachtung der unterschiedlichen Schnitt-
führungen der Verbundmittel wird deutlich, dass das Tragverhalten beider Geometrien 
dadurch maßgeblich beeinflusst wird und sich deshalb voneinander unterscheidet. Während 
sich die Lasteinleitung bei der CL-Form ungefähr auf halber Dübelhöhe befindet und dadurch 
eine nicht zu vernachlässigende Biegebeanspruchung auftritt, liegt die Resultierende der 
Lasteinleitung bei der PZ-Form mit h = 0,067ex deutlich näher am Dübelgrund. Dies vergrö-
ßert die Biegesteifigkeit des Stahlzahns maßgeblich. Diese Eigenschaft wurde für die modifi-
zierte Puzzleform (PZ_mod-Form) in UHPC bereits in [Hei12] beschrieben, wo ebenfalls eine 
nahezu reine Schubbeanspruchung des Stahlzahns vorliegt. 
 
Bild 6-12: Kontaktspannungen CPRESS; CL-Form (links) und PZ-Form (rechts) 
Steifigkeit des Stahlzahns 
Die Gesamtsteifigkeit des Stahlzahns wird im vorliegenden Modell in einen Anteil aus Bie-
gung Cflex und einen Anteil aus Schub C aufgeteilt (Bild 6-11) und in Reihenschaltung mitei-
nander kombiniert. 
 
Bild 6-13: Anteil aus Biegesteifigkeit des Stahlzahns; CL-Form (oben) und PZ-Form (unten) 
Veranschaulicht wird der Anteil der Biegesteifigkeit des Stahlzahns in Bild 6-13. Neben der 
qualitativen Darstellung des verformten Zustandes beider Geometrien unter Biegung ist der 
 143 
effektive Ersatzquerschnitt als Vereinfachung des Stahlzahns und deren verformter Zustand 
qualitativ dargestellt. Dieser kann wiederum als eingespannter Biegebalken idealisiert werden. 
Auf Grundlage des „Prinzips der virtuellen Kräfte“ lässt sich die Ersatzfedersteifigkeit mit 
(Gl. 6-8) herleiten. Während die CL-Form aufgrund eines hohen Höhe-zu-Breite-
Verhältnisses eine deutliche Biegeverformung aufweist, kann für die PZ-Form, wie bereits 
beschrieben, eine nahezu unendliche Biegesteifigkeit EI angenommen werden. Eigene Be-
rechnungen haben gezeigt, dass der Anteil aus Biegung zur Gesamtverformung bei der PZ-
Form weniger als 5% beträgt. 
Das effektive Trägheitsmoment Ieff des Stahlzahns wird vereinfacht an der Stelle der gerings-
ten Breite ermittelt. Als Hebelarm h der Kraft wird für beide Geometrien die Stelle der oben 
beschriebenen resultierenden Lasteinleitung verwendet.  
Die Ersatzfedersteifigkeit aus Biegung Cflex lässt sich somit nach folgender Formel berechnen: 
ws
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wCLeff
s
effs
CLflex tE
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



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(Gl. 6-8) 
Das Einsetzen der Abmessungen in Abhängigkeit des Dübelabstandes ex vereinfacht die For-
mel dahingehend, dass die Biegesteifigkeit des Stahlzahns Cflex lediglich in Abhängigkeit des 
Elastizitätsmodul vom Stahl Es und der Leistendicke tw ermittelt werden kann. Die Biegestei-
figkeit ist bei der PZ-Form im Vergleich zur CL-Form um den Faktor 47 größer und wird da-
her vernachlässigt. 
Das Verfahren zur Ermittlung der Schubfedersteifigkeit ist qualitativ für die CL- und die PZ-
Form in Bild 6-14 dargestellt. Die Belastung wird analog zur Biegesteifigkeit als Einzellast 
idealisiert. Der Stahlzahn wirkt in Kraftrichtung als elastische Schubfeder mit der Höhe h und 
einer effektiven Fläche von Aeff = beff  tw. 
 
Bild 6-14: Anteil aus Schubsteifigkeit des Stahlzahns; CL-Form (oben) und PZ-Form (unten) 
Durch Multiplikation des Schubmoduls Gs von Stahl mit der Schubfläche A lässt sich die 
Ersatzschubfeder C ermitteln, die sich in Abhängigkeit der Höhe h zwischen Einspannung 
und Lasteinleitung berechnen lässt. Die Schubfläche A kann auf Grundlage der parabelförmi-
gen Schubspannungsverteilung unter Annahme eines elastischen Materialverhaltens mit 
A = 2/3  Aeff angegeben werden. 
ws
CL
wCLeffsCLs
CL tG
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tbG
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  (Gl. 6-9) 
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Steifigkeit des Betondübels 
Der Betondübel wird ebenfalls als Feder idealisiert. In Abhängigkeit des mittleren E-Moduls 
vom Beton Ecm, der effektiven Fläche der Betonfeder Aeff,c sowie der Länge der Betonfeder im 
unverformten Zustand l0 lässt sich die Federsteifigkeit des Betondübels Cc nach folgender 
Gleichung berechnen: 
0
,
l
AE
C
ceffcm
c

  (Gl. 6-11) 
In Bild 6-15 sind Schnitt (oben) und Draufsicht (unten) der Verbunddübelleisten in CL- und 
PZ-Form dargestellt. In der Schnittebene wird eine gleichmäßige Lastausstrahlung jeweils 
über die Länge eines Betondübels vorausgesetzt, sodass sich als Federlängen l0 für die CL-
Form 0,68  ex und für die PZ-Form analog 0,56  ex angeben lassen. Als Höhen ergeben sich 
aus dieser Annahme hCL = 0,31  ex bzw. hPZ = 0,18  ex (Bild 6-15, oben).  
Sowohl in den Versuchen im POT (Kapitel 5.8.5) als auch im SPOT (Kapitel 5.9.6) wurden 
bereits beim statischen Anfahren Spaltrisse detektiert. Diese sind auf das in Kapitel 2.6.2 be-
schriebene Tragverhalten der Verbunddübelleiste zurückzuführen. Daraus folgt, dass die Ver-
dübelungsbewehrung bereits bei geringen Lasten aktiviert wird, was maßgeblich die Lastaus-
strahlung beeinflusst (Bild 6-15, unten). Dieser Effekt kann auch als Begründung für das be-
schriebene nichtlineare Verhalten beim statischen Anfahren herangezogen werden. Weiterhin 
lässt sich damit erklären, dass die gesuchte statische Steifigkeit Cstat mit zunehmender Ober-
last geringer wird. 
 
Bild 6-15: Lastausstrahlung im Betondübel; CL-Form (links) und PZ-Form (rechts) 
Ausgehend von der Leistenstirn breiten sich Druckspannungen im Beton aus und erzeugen in 
der Draufsicht des vorgestellten Modells das in Bild 6-15 (unten) dargestellte Druckspan-
nungsfeld. Analog zur Teilflächenbelastung im Betonbau kann angenommen werden, dass 
sich das Druckspannungsfeld maximal im Verhältnis 1 : 2, also unter einem Winkel von etwa 
26,6° gegen die Lasteinleitungsachse ausbreitet [Zil09]. Im ungerissenen Zustand, also zur 
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Ermittlung der Anfangssteifigkeit, wird von einer ungestörten Lastausstrahlung bis zum Ende 
des Betondübels ausgegangen. Da die Last, wie in Bild 6-15 (unten) angedeutet, bis zu einer 
unbekannten Stelle weiterstrahlt, wird die Annahme der hellgrau schraffierten Federfläche als 
sinnvoll erachtet. Wichtig für das eigene Modell ist allerdings nicht die Anfangssteifigkeit, 
sondern die Sekantensteifigkeit bei Erreichen von 70% der charakteristischen Dübelkraft PRk, 
da dies die höchstmögliche Oberlast nach [DIBt13] darstellt. Zur Ermittlung der effektiven 
Betonfläche Aeff wird angenommen, dass sich das Druckspannungsfeld bei Erreichen der Ver-
dübelungsbewehrung verändert und bis zum Ende des Betondübels parallel verläuft (Bild 
6-15, unten, dunkelgrau schraffierte Fläche). 
In (Gl. 6-12) und (Gl. 6-13) sind die Ermittlungen der maßgebenden Federsteifigkeiten für die 
Betondübel der CL- und der PZ-Form im gerissenen Zustand, zur Bestimmung der Sekan-
tensteifigkeiten, dargestellt. Somit kann die Betonfeder in Abhängigkeit des E-Moduls vom 
Beton Ec, dem Dübelabstandes ex und der Leistendicke tw abgebildet werden.  
 
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Steifigkeit des Verbundmittels 
Die oben hergeleiteten einzelnen Federsteifigkeiten werden als in Reihe geschaltetes Feder-
modell angesehen (Bild 6-16). Dabei darf bei der PZ-Form aufgrund des geringen Einflusses 
auf die Gesamtsteifigkeit auf den Anteil der Biegung des Stahlzahns verzichtet werden.  
 
Bild 6-16: Reihenschaltung der Feder für die CL-Form (links) und die PZ-Form (rechts) 
Allgemein ergibt sich somit folgende Beziehung zur Ermittlung der statischen Gesamtsteifig-
keit Cstat eines Verbundmittels: 
cflexstat CCCC
1111


 (Gl. 6-14) 
In Bild 6-17 ist der Vergleich der Simulationsergebnisse des Referenzmodells mit den Ergeb-
nissen des Federmodells dargestellt.  
Zu Beginn der statischen Belastung wird im ungerissenen Zustand von einer ungestörten 
Lastausstrahlung ausgegangen, sodass die effektive Fläche der Betonfeder Aeff und somit auch 
die Federsteifigkeit größer ist (Bild 6-15, unten). Sowohl für die PZ-Form als auch für die 
CL-Form ergeben sich zufriedenstellende Ergebnisse für die Anfangssteifigkeiten (Bild 6-17, 
links) und bestätigen die getroffenen Annahmen zu den Abmessungen der Betonfeder.  
Der ungestörte Anfangszustand wird bereits sehr früh aufgehoben, was auf die Aktivierung 
der Verdübelungsbewehrung bzw. die Spaltrissbildung zurückzuführen ist und eine vermin-
derte Steifigkeit mit zunehmender Last zur Folge hat. Der Vergleich zwischen FE-Simulation 
und eigenem Modell bestätigt auch für die Sekantensteifigkeit bei Erreichen von 0,7  PRk die 
getroffenen Annahme der Lastausstrahlung (Bild 6-17, rechts). 
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Bild 6-17: Vergleich der Anfangssteifigkeiten (links) und der Sekantensteifigkeiten (rechts) zwischen 
FE-Simulation und Federmodell 
Das beschriebene Federmodell erlaubt eine sehr einfache und schnelle Abschätzung der stati-
schen Verbundmittelsteifigkeit Cstat in Abhängigkeit des Dübelabstandes ex, der Stegdicke tw 
und der E-Moduln vom Beton Ecm und Stahl Es. Die Güte des Modells wird im Vergleich mit 
den Ergebnissen der FE-Simulation deutlich. Legt man die Steifigkeiten der FE-
Parameterstudie zu Grunde, scheint der Einfluss der Stegdicke tw korrekt abgebildet zu wer-
den (Bild 6-18, links). Lediglich bei großen E-Moduln bei der PZ-Form wird die Steifigkeit 
im Vergleich zur Numerik leicht überschätzt (Bild 6-18, rechts). 
  
Bild 6-18: Einflüsse der Leistendicke tw (links) und des mittleren Beton E-Moduls Ecm (rechts) auf die 
statische Verbundmittelsteifigkeit 
In Bild 6-19 (links) ist der Einfluss des Dübelabstandes ex bei konstanter Leistendicke 
(tw = 15,5 mm) und konstantem E-Modul (Ec = 28.300 N/mm²) dargestellt. Es wurde bereits 
erläutert, dass die Steifigkeit des Stahlzahns unabhängig von ex ist. Somit verändert sich mit 
größer werdendem Dübelabstand lediglich die Steifigkeit der Betonfeder, die wiederum bei 
der CL-Form stärker von ex beeinflusst wird (Bild 6-19, links). Aufgrund der in Reihe ge-
schalteten Federn ist der Anteil der Federn mit hoher Steifigkeit auf die Gesamtsteifigkeit 
eher gering, sodass bei diesem Beispiel die Klothoidenleiste zusätzlich zum Beton maßgeb-
lich von der Schubsteifigkeit des Stahlzahns beeinflusst wird (Bild 6-19, rechts).  
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Bild 6-19: Einfluss des Dübelabstandes ex auf die statische Verbundmittelsteifigkeit (links) und Ein-
zelanteile der Steifigkeiten (rechts)  
Einbindung der statischen Steifigkeit in das Modell 
Mit Kenntnis von Cstat kann das in Kapitel 6.2.2 vorgestellte Modell vervollständigt werden. 
Als Sekantensteifigkeit bei 70% von PRk ergibt sich auf Grundlage des in diesem Kapitel be-
schriebenen Federmodells unter Berücksichtigung der geometrischen und materialabhängigen 
Parameter in den zyklischen Einzelabscherversuchen eine statische Steifigkeit von 
Cstat = 4.670 kN/cm. Daraus ergibt sich ein Schnittpunkt zwischen Hysteresensteifigkeit, er-
mittelt aus den Versuchen, und der statischen Steifigkeit bei stat = 0,48 (Bild 6-20, links).  
  
Bild 6-20: Herleitung von Chys (links) und Einfluss von Cstat auf Chys (rechts) 
Da keine Informationen zu einer möglichen Veränderung der Hysteresensteifigkeit Chys bei 
Variation der statischen Steifigkeit Cstat vorliegen, wird Chys proportional zu Cstat verschoben. 
Dieses Vorgehen ist exemplarisch für eine geringe und eine hohe statische Steifigkeit in Bild 
6-20 (rechts) dargestellt. Weitere zyklische Versuche mit variierenden Lastschwingbreiten 
und statischen Steifigkeiten zur Bestätigung oder Wiederlegung dieser Annahme sind not-
wendig. Die Hysteresensteifigkeit ergibt sich somit für stat = 0,48 zu: 
  48,0000.64stathys CC  für   0,48 
Chys = Cstat    für  > 0,48 
(Gl. 6-15) 
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6.2.5 Zusammenfassung  
Die oben beschriebene Herleitung der zyklischen Dübelkennlinie ist in Tabelle 6.4 für beide 
Geometrien übersichtlich zusammengefasst. Für die Umrechnung der statischen Steifigkeit 
Cstat in die Hysteresensteifigkeit Chys sind für die PZ-Form weitere experimentelle Untersu-
chungen notwendig. 
Tabelle 6.4: Zusammenfassung des Modells  
 
CL-Form PZ-Form 
cflexstat CCCC
1111


 
wsCL tGC  20,1,  wsPZ tGC  35,4,  
wsCLflex tEC  47,1,  PZflexC ,  
 wxcCLc teEC  22,046,0,   wxcPZc teEC  16,032,0,  
  48,0000.64stathys CC  für   0,48 
Chys = Cstat    für  > 0,48 
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Begrenzung der Oberlast: 
Po  0,7  PRk 
Begrenzung des Bügelabstandes: 
at  120 mm 
 
Mithilfe der zyklischen Dübelkennlinie ist es möglich, die Verbundmittelsteifigkeit und die 
Entwicklung des kraftlosen Schlupfs infolge der fortschreitenden Schädigung des Betons in 
einem Verbundträger zu berücksichtigen. Als Eingabeparameter zur Ermittlung des Hystere-
sensteifigkeit Chys sind das Lastniveau (Po und Pu) des jeweiligen Dübels, die statische Trag-
fähigkeit PRk nach [DIBt13] sowie die statische Verbundmittelsteifigkeit Cstat notwendig, wel-
che wiederum in Abhängigkeit der Leistendicke tw und des E-Moduls vom gewählten Beton 
Ec ermittelt werden kann. Der inelastische Schlupf kann darauf aufbauend mithilfe von Chys, 
der jeweiligen Oberlast Po und der erforderlichen Lastwechselspielzahl n bestimmt werden. 
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6.3 Einfluss des mehraxialen Spannungszustandes  
Die Grundlage für das in Kapitel 6.2 hergeleitete Modell ist die Annahme einer ausreichenden 
Umschnürungswirkung bzw. die Aufrechterhaltung des mehraxialen Spannungszustandes im 
Beton. Dieser wird im Wesentlichen durch die Umschnürungsbewehrung in Form von Bril-
lenbügeln und den umliegenden Beton aufrechterhalten. Kapitel 6.3.1 beschreibt den Einfluss 
der Bügelform auf den mehraxialen Druckspannungszustand im Bereich der Lasteinleitung. In 
Kapitel 6.3.2 wird eine Subroutine vorgestellt, die es ermöglicht die Schädigung des Be-
tondübels infolge einer zyklischen Belastung zu berechnen.  
6.3.1 Analyse auf Grundlage einer statischen Berechnung 
Bild 6-21 zeigt die Simulationsergebnisse zum Einfluss der Bügelform. Dargestellt sind die 
numerischen Dübelkennlinien der Einzelabscherversuche mit geschlossenen Brillenbügeln 
und offenen C-Bügeln. Durch den zusätzlichen vertikalen Bewehrungsanteil vergrößert sich 
die Umschnürungswirkung maßgeblich und beeinflusst dadurch die Traglast.  
 
 
Bild 6-21: Einfluss der Bügelform auf das Tragverhalten der Verbundübelleiste 
Infolge des ausgeprägten dreiaxialen Spannungszustandes, der auf der Einleitung der Dübel-
kraft in den Beton in Kombination mit der Umschnürungswirkung der Bewehrung und des 
umgebenen Betons beruht, kommt es unmittelbar vor der Stahlleiste zu einer lokalen Ver-
dichtung des Betons. Die Mehraxialität des Spannungszustands ist daher als wichtige Ein-
flussgröße für die Betonermüdung zu verstehen, welche experimentell nur mit erheblichem 
Mehraufwand ermittelt werden kann und daher nachfolgend numerisch analysiert wird. 
Die Auswertung des Spannungszustandes wurde analog zum verdichteten Betonbereich im 
SPOT lediglich an den randnahen Elementen im Bereich der Lasteinleitung durchgeführt 
(Bild 6-22, rechts). Für diese Elemente wurden die mittleren Spannungen der jeweiligen Rich-
tung berechnet. In Bild 6-22 (links) sind die Simulationsergebnisse jeweils im Verhältnis zur 
Spannung in Leisten- bzw. Kraftrichtung (zz) dargestellt. Dabei ist festzustellen, dass bezo-
gen auf die Spannung in z-Richtung sowohl die Spannung in Dicken- (y-Richtung) als auch 
die Spannung in Querrichtung (x-Richtung) bei der Anordnung von geschlossenen Brillenbü-
geln in etwa gleich sind. Ab einer Relativverschiebung von 0,5 mm betragen xx und yy ca. 
40 – 60% der Spannungen in Kraftrichtung zz. Der Verzicht der vertikalen Schenkel der Bü-
gelbewehrung (C-Bügel) wirkt sich erwartungsgemäß auf den im Betondübel herrschenden 
Spannungszustand aus. Obwohl die Spannungen in Leistenrichtung (zz) nahezu unverändert 
bleiben, ist in Querrichtung (xx) eine deutlich kleinere Betondruckspannung festzustellen 
(0,3  zz). In y-Richtung ist erwartungsgemäß nur eine geringe Spannungsabnahme im Ver-
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hältnis zur z-Richtung zu verzeichnen. Dieser Sachverhalt ist auf die herabgesetzte Umschnü-
rungswirkung zurückzuführen, die eine verminderte passive Querdruckbeanspruchung im 
Beton zur Folge hat.  
  
Bild 6-22: Spannungsverhältnis im Bereich der Lasteinleitung (links) und zur Spannungsberech-
nung ausgewertete Elemente (rechts) 
6.3.2 Berücksichtigung der Ermüdungsschädigung im FE-Modell 
Zur Beschreibung der mehraxialen Betonermüdung in Verbunddübelleisten wird nachfolgend 
ein Betonmodell verwendet, das auf einem energetischen Ermüdungsschädigungsmodell für 
Beton basiert. Es wird als sogenannte User-Subroutine in ABAQUS implementiert. Die User-
Subroutine ermöglicht die Simulation des Ermüdungsverhaltens eines Strukturmodells anhand 
der Degradation des Elastizitätsmoduls. Die Programmierung der Subroutine erfolgte in 
[Thö13] auf Grundlage des einaxialen Ermüdungsschädigungsmodells von PFANNER [Pfa02] 
und der Erweiterung um mehraxiale Beanspruchungen von GÖHLMANN [Göh09]. Nachfol-
gend werden die Grundzüge des implementierten Algorithmus beschrieben; für die mathema-
tischen und programmiertechnischen Details sowie die Beschreibung aller Parameter wird auf 
die Originalliteratur verwiesen. 
Basierend auf einem kontinuumsmechanischen Materialmodell für Beton von PÖLLING 
[Pöl00] formulierte PFANNER eine mechanisch begründete Schädigungsentwicklung [Pfa02]. 
Der energetische Ansatz ist spannungsbasiert, um anhand von Wöhlerlinien die Bruch-
schwingspielzahl entnehmen zu können.  
Auf Basis des allgemeinen Energieerhaltungssatz formulierte PFANNER folgende Hypothese 
[Pfa02]: 
„Die im Ermüdungsprozess aufzubringende Arbeit Wfat, die erforderlich ist, um einen be-
stimmten (geschädigten) Zustand des Materials zu erreichen, entspricht genau der Arbeit 
Wda, die durch eine monotone statische Belastung aufgewendet wird, um den gleichen Schä-
digungszustand herzustellen.“  
Demzufolge gilt: 
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(Gl. 6-16) 
Anschaulich dargestellt ist die These in Bild 6-23. Der schädigungsinduzierende Arbeitsanteil 
Wda ist für jeden Schädigungszustand D direkt aus dem Materialgesetz bestimmbar. Für den 
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Arbeitsanteil im Ermüdungsprozess Wfat werden zusätzlich die Ermüdungsspannung fat und 
die aufgebrachte Lastwechselspielzahl n benötigt. 
 
Bild 6-23: Schädigungsenergie bei monotoner Druckbeanspruchung (links) und unter Ermüdungs-
beanspruchung (rechts) nach [Pfa02] 
Die iterative Lösung der in (Gl. 6-16) dargestellten Bilanzgleichung führt zu dem Schädi-
gungsmaß D = Dda = Dfat. Mithilfe des Schädigungsmaßes D kann schließlich der E-Modul 
des degradierten Betons Ec
da ermittelt werden:  
c
da
c EDE  )1(  (Gl. 6-17) 
Da der ermüdungsrelevante Bereich des Betondübels, wie im vorherigen Kapitel beschrieben, 
einem hohem mehraxialen Spannungszustand ausgesetzt ist, muss die für eine einaxiale Bean-
spruchung hergeleitete Schädigung von PFANNER [Pfa02] erweitert werden.  
GÖHLMANN erweiterte das Modell von PFANNER auf mehraxiale Beanspruchungszustände 
[Göh09]. Die Beschreibung der Beanspruchungszustände in Form von Spannungen erfolgt 
dabei durch die Invarianten des Spannungstensors, die sich äquivalent durch HAIGH-
WESTERGAARD-Koordinaten ausdrücken lassen. Ausgehend von den Invarianten des Span-
nungsraumes wird auf Basis des 5-Parameter-Modells nach WILLAM & WARNKE [Wil75] die 
mehraxiale Betonfestigkeit beschrieben (Bild 6-24). Die Meridiane verlaufen parabelförmig, 
sodass sich die Bruchkurve bei hohen Drücken wieder schließt. Dadurch wird nach [Göh09] 
die Festigkeit unter hohen Drücken nicht überschätzt wird. Nach SPECK schließt sich die 
Hüllkurve allerdings zu früh [Spe08]. 
Die Schädigungshypothese von GÖHLMANN kann als Erweiterung von (Gl. 6-16) durch nach-
folgende Gleichung ausgedrückt werden:  
),,,,,(),,,(  NDWDW fatfatda   (Gl. 6-18) 
Die Materialkennwerte bzw. Energieanteile, die bestimmt werden müssen, ergeben sich für 
den unter monotoner Beanspruchung durch Schädigung dissipierten Energieanteil gda (D, 𝜉, 𝜌, 
𝜃) zu: 
 Mehraxiale Betonfestigkeit fc (𝜉, 𝜌, 𝜃) 
 Dehnung beim Erreichen der maximalen Festigkeit c (𝜉, 𝜌, 𝜃) 
 Bruch- bzw. Zerstauchungsenergie Gcl (𝜉, 𝜌, 𝜃) 
Für den unter mehraxialer Ermüdungsbeanspruchung in Schädigung dissipierten Energieanteil 
gfat (D, 𝜎fat, N, 𝜉, 𝜌, 𝜃) sind folgende Kennwerte zu ermitteln: 
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 Verzerrungsevolution Δ n  (𝜉, 𝜌, 𝜃) 
 Bruchschwingspielzahl Nf (𝜉, 𝜌, 𝜃) 
Die drei Phasen der Verzerrungsevolution werden in Abhängigkeit des Beanspruchungsni-
veaus verändert. Für die Herleitung der einzelnen Anteile sei auf [Göh09] verwiesen. 
 
Bild 6-24: Versagensfläche nach WILLAM & WARNKE [Wil75] 
Das mehraxiale Beanspruchungsverhältnis r wird über das Verhältnis aus Querdruck- (1) zu 
Längsdruckspannung (3) definiert: 
3
1


r  (Gl. 6-19) 
Aufgrund fehlender experimenteller Untersuchungen zur Restfestigkeit im Nachbruchbereich 
ist die volumenspezifische Zerstauchungsenergie für r > 0,10 nach [Göh09] nicht verifiziert. 
Daher beschränkt GÖHLMANN das Beanspruchungsverhältnis seines mehraxialen Schädi-
gungsmodells. Zur Anwendung dieses Modells auf den Lasteinleitungsbereich von Verbund-
dübelleisten sind auch höhere Querbeanspruchungszustände abzubilden. Die hier getroffene 
Annahme, dass das Modell auch für größere Querbeanspruchungszustände Gültigkeit besitzt, 
ist in weiteren experimentellen und theoretischen Arbeiten zu überprüfen.  
 
Bild 6-25: Vergleich der berechneten Schädigungsentwicklung mit der Originalliteratur; PFANNER 
[Pfa02] (links) und GÖHLMANN [Göh09] (rechts) 
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Die Ergebnisse der Ermüdungsschädigungen auf Materialpunktebene sind für variierende 
Oberlastniveaus in Bild 6-25 dargestellt. Hierfür war die Einbindung in das FE-Programm 
noch nicht notwendig. Es kann festgehalten werden, dass die Ergebnisse denen aus [Pfa02] 
nahezu entsprechen (Bild 6-25, links). Da die absolute Bruchschwingspielzahl bei niedrigen 
Oberspannungen größer ist als bei hohen Oberspannungen, wird bei niedrigen Oberspannun-
gen mehr Energie in Schädigung dissipiert. Die Lokalisierung der Schädigung erfolgt bei hö-
heren Oberspannungen allerdings früher. 
Der Vergleich mit den Berechnungen von GÖHLMANN ist in Bild 6-25 (rechts) abgebildet und 
zeigt ebenfalls zufriedenstellende Ergebnisse. Die gewählten Oberspannungen beziehen sich 
dabei auf die mehraxiale Betondruckfestigkeit fc,mehraxial nach [Wil75].  
 
Bild 6-26: Schematische Darstellung der Anbindung der Subroutine an ABAQUS anhand der Belas-
tungs-Zeit-Funktion 
Die Anbindung des Ermüdungsschädigungsmodells an das FE-Programm ABAQUS erfolgt 
über eine inkrementelle Lebensdauer-Strukturanalyse, die in Bild 6-26 als Belastungs-Zeit-
Funktion dargestellt ist. Zu Beginn der Berechnung wird die äußere Belastung (Oberlast) auf 
das Strukturmodell aufgebracht. Anschließend werden an allen Integrationspunkten die Span-
nungen abgefragt (STEP 1). Neben den größten Hauptspannungen max wird das Beanspru-
chungsverhältnis r als sogenannte Gedächtnis- oder STATE-Variable temporär gespeichert. 
Nach Entlastung auf die äußere Unterlast werden erneut die Hauptspannungen min abgefragt 
und temporär gespeichert.  
Der mehraxiale Spannungszustand im Beton unter der äußeren Belastung ist nun vollständig 
definiert. Die User-Subroutine wird aufgerufen und in Abhängigkeit des Spannungszustandes 
und der gesuchten Lastwechselspielzahl n erfolgt an jedem Integrationspunkt die Berechnung 
des Schädigungsmaßes D. Das skalare Schädigungsmaß D wird als sogenannte Feld- oder 
FIELD-Variable an das Materialmodell zurückgegeben, sodass der E-Modul an den Iterati-
onspunkten nach (Gl. 6-17) modifiziert werden kann. Nach erneuter Belastung auf die Ober-
last kann der Einfluss der Ermüdungsschädigung im Strukturmodell anhand beliebiger Aus-
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gabewerte beurteilt werden (STEP 3). Mögliche bleibende Verformungen im Strukturmodell 
können bei abschließender Entlastung ermittelt werden (STEP 4). 
Die Erstellung des Quellcodes für das Schädigungsmodell erfolgte in der von ABAQUS bereit-
gestellten User-Subroutine „User Defined Field“ (USDFLD), da hiermit über FIELD-
Variablen ein gezielter Eingriff in die iterative Berechnung des Gleichgewichtszustandes er-
laubt wird [Thö13]. Dies ermöglicht die Modifikation des E-Moduls über die FIELD-Variable 
des Schädigungsparameters D.  
Die Anbindung der Subroutine an das Strukturmodell erfordert einen sehr hohen Rechenauf-
wand, da für jedes Element der Schädigungsparameter separat berechnet werden muss. Um 
den erforderlichen Rechenaufwand zu reduzieren, wird die User-Subroutine ausschließlich 
dem hoch beanspruchten Betonbereich unmittelbar vor dem Stahlzahn zugeordnet (Bild 6-27).  
 
Bild 6-27: Partitionierung zur Anbindung der Subroutine an das Strukturmodell 
In Bild 6-28 sind die Simulationsergebnisse mit unterschiedlichen Oberlasten anhand von vier 
Einzelberechnungen mit verschiedenen bezogenen Lastwechselspielzahlen dargestellt. Erwar-
tungsgemäß steigt die Ermüdungsschädigung bei größerer Oberlast (Po = 120 kN) ab 
n / Nf = 0,2 schneller an als bei geringerer Oberlast (Po = 90 kN, Bild 6-28, links). Dieses 
Verhalten kann auch bei der Entwicklung des Schlupfs unter Oberlast o beobachtet werden 
und äußert sich an einem etwas größeren inelastischem Schlupf in in den ersten 10% der Le-
bensdauer (Bild 6-28, rechts).  
  
Bild 6-28: Einfluss der Oberlast; Entwicklung der Schädigung (links) und des Schlupfs (rechts) 
Grundsätzlich bestätigt dies auch die Erkenntnisse aus den Versuchen, welche die Grundlage 
für das in Kapitel 6.2.2 entwickelte Modell zur Entwicklung des kraftlosen Schlupfs darstel-
len. Da allerdings in den Versuchen die Versagensschwingspielzahl nicht bekannt ist, ist ein 
direkter Vergleich mit den Versuchsergebnissen nicht möglich. Es lässt sich qualitativ aller-
dings eine zufriedenstellende Übereinstimmung hinsichtlich der erreichten Schlupfordinaten 
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und hinsichtlich des zweiphasigen Schlupfverlaufs über die Lebensdauer festhalten (vgl. Ka-
pitel 5.9.3; Ergebnisse S-C-N-E1 für Po = 90 kN und S-C-N-E5 für Po = 120 kN).  
In Kapitel 6.3.1 wurde bereits festgestellt, dass die Form der oberen Bewehrung einen deutli-
chen Einfluss auf den mehraxialen Spannungszustand des Betons hat. Aus diesem Grund 
wurden unter Berücksichtigung der Ermüdungsschädigungen Berechnungen mit offenen 
C-Bügeln und geschlossenen Brillenbügeln mit identischen äußeren Lasten durchgeführt. Die 
Simulationsergebnisse zeigen, dass innerhalb der ersten 10% der Lebensdauer ein deutlich 
größeres Schlupfwachstum aufgrund der fehlenden Umschnürungswirkung entsteht, das als 
inelastisch anzusehen ist (Bild 6-29).  
 
 
 
Bild 6-29: Einfluss der Bügelform anhand der Entwicklung des Schlupfs  
Es bleibt festzuhalten, dass die Einbindung einer Subroutine zur Berücksichtigung der Ermü-
dungsschädigung von Beton möglich ist und in weiteren Forschungsarbeiten weiter untersucht 
werden sollte. Insbesondere müssen nähere Informationen zum mehraxialen Ermüdungsver-
halten von Beton mit passivem Querdruck vorhanden sein, um eine Validierung der Subrouti-
ne durchzuführen zu können. Dies könnte bspw. an bügelbewehrten Zylindern unter Druck-
schwellbeanspruchung erfolgen. 
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6.4 Lokale Ermüdungsbeanspruchung in UHPC 
6.4.1 Allgemeines 
In den experimentellen Untersuchungen an Abscherversuchen der Verbunddübelleiste in ult-
rahochfestem Beton wurde das Ermüdungsversagen stets durch einen Riss in der Verbund-
dübelleiste hervorgerufen wurde – in keinem Versuch kam es zu einem primären Betonversa-
gen (Kapitel 5.10). Mithilfe des Örtlichen Konzepts wird die Anrisslebensdauer aller Versu-
che berechnet und mit den Versuchsergebnissen verglichen. Anschließend werden Berech-
nungen auf Grundlage des Strukturspannungskonzeptes durchgeführt und Spannungskonzent-
rationsfaktoren zur Bemessung der PZ_mod-Form in UHPC nach dem Strukturspannungs-
konzept ermittelt.  
6.4.2 Untersuchungen auf Grundlage des Örtlichen Konzepts 
Das Örtliche Konzept wurde, wie bereits in Kapitel 2.6.4 erläutert, in der Literatur mehrmals 
zur Ermittlung der Ermüdungsfestigkeit bzw. der Anrissspielzahl von Verbunddübelleisten 
verwendet (z.B. [Son02], [Bur11]). Die Ergebnisse waren jeweils positiv zu bewerten und die 
Übereinstimmung mit den Versuchsergebnissen war zufriedenstellend. Weiterhin können 
mithilfe dieses Verfahrens rechnerische Wöhlerlinien hergeleitet werden, die versuchstech-
nisch nur unter großem Aufwand abgeleitet werden können. 
Nachfolgend wird die Berechnung des Anrisszeitpunktes auf Grundlage des Örtlichen Kon-
zeptes an einem konkreten Beispiel vorgestellt. 
Als Berechnungsgrundlage des Örtlichen Konzepts dient der Zusammenhang zwischen äuße-
ren Lasten und den örtlichen Spannungen bzw. Dehnungen im Kerbgrund nach Überschrei-
tung der Fließgrenze (Bauteilfließkurve). Eine effektive Möglichkeit zur Bestimmung dieser 
Bauteilfließkurve bietet die statische FE-Simulation mit implementierter zyklischen Span-
nungs-Dehnungs-Kurve des Baustahls, die nachfolgend am Beispiel des statischen Referenz-
versuchs mit UHPC-Gurt im Set-up I (vgl. Kapitel 5.7.2) vorgestellt wird. Es wurde das Pro-
gramm ABAQUS/Standard [Hil11] verwendet. 
Bei der Simulation des Abscherversuchs wurde zur Verminderung der Rechenzeit die Dop-
pelsymmetrie ausgenutzt und ein Viertel des Versuchskörpers mit entsprechenden Lagerbe-
dingungen abgebildet (Bild 6-30). Aufgrund der großen Steifigkeit des Stahlprofils wird da-
von ausgegangen, dass die Lasten direkt in das Verbundmittel eingeleitet werden, sodass der 
Steg und der Flansch des I-Trägers nicht modelliert wurden. Dieses Vorgehen wählten auch 
FINK [Fin06] und SONG [Son02] in ihren numerischen Untersuchungen an Verbunddübelleis-
ten. Durch eine ergänzende eigene Parameterstudie konnte gezeigt werden, dass der Einfluss 
des oberen Flansches auf die Trag- und Verformungsfähigkeit im Abscherversuch gering ist, 
sodass dieser im Modell nicht modelliert wurde. Die Materialeigenschaften von UHPC (vgl. 
Bild 2.5, rechts), mit linear-elastischem Verhalten bis etwa 80-90% der maximalen 
Druckspannung, ließen eine elastische Abbildung unter Eingabe des entsprechenden Elastizi-
tätsmoduls (Ec = 50.000 N/mm²) und der Querkontraktionszahl (c = 0,3) zu. Weiterhin 
spricht für die elastische Abbildung des Betons, dass die Untersuchungen zur Ermüdungsbe-
anspruchung größtenteils auf Gebrauchslastniveau erfolgen [Sta11].  
Zur Validierung des Modells wurde die Stahlleiste im ersten Schritt mit den Materialkennwer-
ten aus den Versuchen abgebildet, bevor im nächsten Schritt die zyklischen Materialkennwer-
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te implementiert wurden, was später ausführlicher erläutert wird. Für den Baustahl (S460) 
lagen Ergebnisse der Fließspannung fy = 467 N/mm² und der mittleren Zugfestigkeit 
fu = 569 N/mm² aus Zugversuchen vor [Hei11]. Die Werte der zugehörigen Dehnungen εy 
beziehungsweise εu sind bei den Zugversuchen nicht ermittelt worden. Für den feinkörnigen 
Baustahl wird εu nach [Son02] zu 15 % angenommen. Die Fließdehnung εy wird über die 
Spannung fy und den E-Modul E berechnet. Für den elastischen Bereich wurde der Elastizi-
tätsmodul E zu 210.000 N/mm² und die Querkontraktionszahl s zu 0,3 angenommen. Das 
anschließende plastische Verhalten konnte als linearer Verlauf implementiert werden. Die 
Spannung im Stahl bleibt im gewählten Materialmodell über die Dehnungen εu hinaus auf 
dem zugehörigen Spannungsniveau konstant. Das verwendete Werkstoffgesetz für den Bau-
stahl ist in Anhang A5.1 (Bild A.5.4) dargestellt.  
  
Bild 6-30: Aufbau (links) und Vernetzung (rechts) des FE-Modells 
Der Betonkörper wurde analog zu den Versuchen in y-Richtung flächig gelagert (Bild 6-30, 
links). Aufgrund der Doppelsymmetrie wurden die Verbunddübelleiste und der angrenzende 
Beton in x- und in z-Richtung entsprechend gelagert. Die Last wurde weggeregelt an dieser 
Fläche aufgebracht. Durch die gewählten Lager brauchten keine Zugstangen modelliert wer-
den.  
Der Betongurt und die Puzzleleiste wurden mit 8-knotigen Volumenelementen mit linearen 
Ansatzfunktionen diskretisiert. Die Integration wurde demnach mit einem Gaußpunkt pro 
Volumenelement durchgeführt (reduzierte Integration). Die globale Netzgröße betrug 10 mm. 
Das gewählte Netz ist in Bild 6-30 (rechts) dargestellt. 
 
Bild 6-31: Kontaktformulierung zwischen Verbunddübelleiste und Beton 
 158 
Zur Interaktion zwischen Verbunddübelleiste und UHPC wurden Kontakte definiert  
(Bild 6-31). Die Kontaktformulierung wird sowohl tangential als auch normal zu den Kon-
taktflächen vorgenommen. Tangential wurde ein Reibkontakt mit Reibkoeffizienten zwischen 
0,1 <  < 0,3 untersucht, wobei die beste Konvergenz für die Versuche in UHPC bei  = 0,2 
besteht. In Normalenrichtung wurde ein „hard-contact“ [Hil11] angenommen.  
 
 
Bild 6-32: Ergebnisse der FE-Simulation – Kraft-Schlupf-Kurve (links) und Vergleich der auftreten-
den Hauptspannungen mit dem Riss (rechts) 
Die Ergebnisse des vereinfachten Ansatzes eines linear-elastischen Betongurtes zeigten sehr 
gute Übereinstimmungen mit den Versuchsergebnissen bis etwa 90% der maximalen Tragfä-
higkeit (Bild 6-32, links). Darüber hinaus verläuft die Kraft-Schlupf-Kurve aus der Simulati-
on etwas flacher als die Versuchskurve. Für den Zweck der Ermittlung der Bauteilfließkurve 
sind die Simulationsergebnisse sehr zufriedenstellend. Weiterhin zeigte sich, dass die ermit-
telten Hauptspannungen im Stahlzahn gut mit dem Anriss und der Rissrichtung im Versuch 
übereinstimmten (Bild 6-32, rechts).  
 
Bild 6-33: Stabilisierte ZSDK (links) und Vergleich mit zügiger Kurve (rechts) nach [Rad07] 
Zur Ermittlung der Bauteilfließkurve wird die FE-Berechnung mit implementierter „Zykli-
schen Spannungs-Dehnungs-Kurve“ (ZSDK) als Materialgesetz für den Stahl wiederholt. Bei 
Ermüdungsbeanspruchung geht der Zusammenhang zwischen Dehnungen und Spannungen 
über die statische Spannungs-Dehnungs-Kurve verloren, da sich der Stahl unter zyklischer 
Beanspruchung ent- oder verfestigt [Rad07]. Es lässt sich allerdings ein Zusammenhang der 
Gesamtdehnungsschwingbreite ε bzw. der entsprechenden Dehnungsamplitude εa mit der 
Spannungsschwingbreite  bzw. der Spannungsamplitude a über die im stabilisierten 
Schwingversuch ermittelte zyklische Kurve herleiten [Rad07]. Die ZSDK (Bild 6-33, links) 
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entsteht durch Auftragung der stabilisierten Hystereseschleifen verschiedener Proben des 
gleichen Werkstoffs für unterschiedliche einstufige Beanspruchungen. Durch Verbindung der 
Spitzen der Hysteresen im  – ε - Diagramm ergibt sich die stabilisierte ZSDK ([Son02], 
[Rad07]). Bild 6-33 (rechts) stellt die zyklische und die zügige Spannungs-Dehnungs-Kurve 
am Beispiel eines Baustahls (ASTM A-36) nach [Rad07] gegenüber. 
Die ZSDK kann auf Grundlage von RAMBERG-OSGOOD [Ram43] mit folgender Gleichung 
ausgedrückt werden: 
'
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  (Gl. 6-20) 
Der zyklische Verfestigungskoeffizient K‘ und der zyklische Verfestigungsexponent n‘ sind 
Werkstoffkennwerte und beschreiben den plastischen Dehnungsanteil. Sie können entweder 
in Versuchen ermittelt (z.B. mithilfe des „Incremental-Step-Test“ [Lan69], [Hai02]) oder aus 
Datensammlungen (z.B. „Uniform Material Law“ (UML) [Bäu91]) entnommen werden. In 
diesem Fall wurde das UML angewendet, was im Anschluss an die Beschreibung der Deh-
nungswöhlerlinien vorgestellt wird, bei der ebenfalls dieses Gesetz verwendet wird.  
Die Neuberechnung der statischen FE-Simulation mit der ZSDK als Materialgesetz für den 
Stahl ergibt die Bauteilfließkurven, welche als P-ε- sowie -ε-Kurven in Bild 6-34 dargestellt 
sind. Als örtliche Spannungen wurden die Hauptspannungen im Kerbgrund verwendet, da 
diese die Rissrichtung von Verbunddübelleisten vorgeben ([P621], [Fel07]) und weiterhin 
bereits in [Son02] die besten Ergebnisse erzielt haben.  
  
Bild 6-34: Bauteilfließkurve; P-ε (links) und -ε (rechts) 
Die Ermittlung der schädigungsrelevanten Dehnungen und Spannungen erfolgt auf Basis von 
Spannungs-Dehnungs-Hysteresen in Abhängigkeit des Ermüdungslastniveaus. Die gesuchte 
Hystereseschleife kann in ausreichender Genauigkeit mithilfe der „Masing-Hypothese“ kon-
struiert werden. Die „Masing-Hypothese“ besagt, dass die Pfade bei Belastungsumkehr der 
verdoppelten Erstbelastungskurve folgen, welche in diesem Fall der Bauteilfließkurven aus 
Bild 6-34 entsprechen. Die gesuchte kraftabhängige Hysteresenschleife kann entweder gra-
fisch ermittelt oder wie in dieser Arbeit rechnerisch, in einem Tabellenkalkulationsprogramm, 
erfasst werden (beides erfolgt nach dem Vorgehen in Bild 6-35, links).  
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Bild 6-35: Herleitung der Hysteresen nach der „Masing-Hypothese“ 
Die Dehnungsamplitude (εa = (εo – εu) / 2) und die Mitteldehnung (εm = (εo + εu) / 2) sind also 
aus dem Zusammenhang in Bild 6-35 (links) bekannt. Bei bekannter Dehnungsamplitude εa 
kann nun gemäß Bild 6-35 (rechts) die Spannungsamplitude a bestimmt werden. Dazu wird 
die doppelte -ε-Kurve verschoben bis sich ihr Ursprung auf dem Wert εu befindet und zu-
gleich den Punkt εo-o schneidet (Bild 6-35, rechts). Somit erhält man die zugehörige Span-
nung u. Die Spannungs-Dehnungs-Hysterese ist hierdurch eindeutig definiert.  
Auf Grundlage dieser beiden Hysteresen, die für jedes Lastniveaus (Po, Pu) unterschiedlich 
sind, kann der sogenannte Schädigungsparameters PSWT bestimmt werden. Mithilfe dieses 
Parameters können die Hysteresen in schädigungsäquivalente Hysteresen, also mit einer Mit-
telspannung von m = 0, transformiert werden. Somit kann auch ein Vergleich der -ε-
Hysteresen mit der Dehnungswöhlinie stattfinden. Der bekannteste und in der Fachliteratur 
verbreitetste Schädigungsparameter PSWT wurde von SMITH, WATSON & TOPPER hergeleitet 
[Smi70] und sieht das Produkt aus Oberspannung o und Dehnungsamplitude εa als schädi-
gend an. RADAJ interpretiert das Produkt oεa als Formänderungsenergiedichte, die den obe-
ren Teil der Hystereseschleife beschreibt. Der Elastizitätsmodul wird als zusätzliche Größe 
mitgeführt [Rad07]: 
  EP amaSWT    (Gl. 6-21) 
Auf die Beschreibung weiterer Schädigungsparameter wird in dieser Arbeit verzichtet und auf 
die Literatur verwiesen (z.B. [Rad07], [Hai02], [Son02], [Bur11]). 
Besonders bei höherer Beanspruchung ist die Annahme eines linearen Zusammenhangs zwi-
schen örtlichen Spannungen und örtlichen Dehnungen aufgrund eines großen plastischen 
Dehnungsanteils nicht mehr gegeben, sodass die Beziehung zwischen Spannung und 
Schwingspielzahl aus dem kraftgeregelten Wöhlerversuch nicht mehr gegeben ist. Daher wer-
den weggeregelte Wöhlerversuche mit konstanter Dehnungsamplitude benötigt, die als Er-
gebnis über die ertragbare Schwingspielzahl in einer Dehnungswöhlerlinie dargestellt werden 
können. Als Versagenskriterium wurde nach [Bäu91] ein Oberflächenanriss von 0,25 mm 
Tiefe definiert. In Verbunddübelleisten oder anderen Bauteilen folgt diesem Anriss eine ge-
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trennt zu erfassende stabile Rissfortschrittsphase, die im Rahmen dieser Arbeit nicht weiter 
untersucht wird.  
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Bild 6-36: Schematische Darstellung der Dehnungswöhlerlinie (links) und Darstellung der Deh-
nungswöhlerlinie für den verwendeten Baustahl S460 (rechts) 
Bei doppellogarithmischer Auftragung lassen sich die Dehnungsamplituden nach den Ansät-
zen von MANSON [Man65], COFFIN [Cof54] und MORROW [Mor65] approximiert durch Gera-
den beschreiben [Hai02], sodass sich die Dehnungswöhlerlinie nach Gleichung (Gl. 6-22) 
berechnen lässt. Bild 6-36 (links) zeigt die schematische Darstellung der Dehnungswöhlerli-
nie und Bild 6-36 (rechts) das Berechnungsergebnis am Beispiel der Versuche Serie I-U-E 
unter Verwendung der Materialparameter des „Uniform Material Law“ (UML) (Tabelle 6.5). 
Der Schwingfestigkeitskoeffizient ‘f, der zyklische Duktilitätskoeffizient ε’f sowie die Kon-
stanten b und c zur Beschreibung der Dehnungswöhlerlinie lassen sich nach dem UML be-
stimmen, welches nachfolgend vorgestellt wird. N bedeutet die Schwingspielzahl beim An-
riss. 
Tabelle 6.5: „Uniform Material Law“ (UML) für unlegierte und niedriglegierte Stähle 
ZSDK Dehnungswöhlerlinie 
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K‘ = 1,65  Rm ‘f = 1,50  Rm 
n‘ = 0,15 b = -0,087 
  ε‘f = 0,59   
  
 
= 1,0    für fu / E  310-3 
= (1,375–125Rm / E)  für fu / E > 310-3 
 0 
  c = -0,58 
  ND = 5105 
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Das UML kann, wie bereits erläutert, zur Bestimmung der ZSDK und der Dehnungswöhlerli-
nie nach MANSON, COFFIN & MORROW verwendet werden. BÄUMEL entwickelte dieses Gesetz 
zur statistischen Abschätzung der zyklischen Werkstoffkennwerte [Bäu91], um im Einzelfall 
auf Versuche verzichten zu können. Im UML werden lediglich die statischen Kennwerte des 
Elastizitätsmoduls E und der Zugfestigkeit des Stahls fu benötigt. Getrennt für die Bestim-
mung der ZSDK und der Dehnungswöhlerlinie wird das UML für unlegierte und niedrigle-
gierte Stähle in Tabelle 6.5 zusammengefasst. 
Auf Basis des gewählten Schädigungsparameter PSWT und der Dehnungswöhlerlinie kann eine 
Schädigungswöhlerlinie (PSWT -Wöhlerlinie) zur Bewertung der Verbunddübelleiste hergelei-
tet werden. Mithilfe der Gleichungen (Gl. 6-21) und (Gl. 6-22) kann folgende Beziehung an-
gegebene werden, mithilfe dessen die Schwingspielzahl beim Anriss ermittelt werden kann:  
cb
ff
b
fSWT NENNP
 )2('')2(')( 22   (Gl. 6-23) 
Die statischen und zyklischen Materialkennwerte werden an polierten Proben gewonnen, d.h. 
der Größeneinfluss und die aus der Bauteilfertigung entstehenden Einflüsse (Eigenspannun-
gen, Randschichten Oberflächenrauigkeit) müssen zusätzlich berücksichtigt werden.  
Die ertragbaren Beanspruchungen eines Bauteils nehmen im Allgemeinen mit zunehmender 
Bauteilgröße ab. Der sogenannte Stützfaktor berücksichtigt den Größeneinfluss und die Schä-
digungswöhlerlinie des Werkstoffs wird um diesen Faktor angehoben [Bäu91].  
Die Oberfläche des zu untersuchenden Bauteils ist im Allgemeinen durch Bearbeitung oder 
Behandlung von anderer Beschaffenheit als die polierte Werkstoffprobe. Es stehen drei Mög-
lichkeiten zur Berücksichtigung der Oberflächenrauigkeit zur Verfügung: 
(a) Die Dehnungswöhlerlinie wird an Werkstoffproben mit entsprechender Rauigkeit ex-
perimentell ermittelt. Die zyklischen Werkstoffdaten müssen jedoch für verschiedene 
Rauigkeiten bestimmt werden. 
(b) Die Oberflächenrauigkeit wird als Riss angesehen. Die Tiefe der Rauigkeit wird zur 
Anrisslänge der polierten Werkstoffprobe addiert. 
(c) Die Oberflächenrauigkeit wird über einen Oberflächenfaktor berücksichtigt. Dieser 
wird aus dem Verhältnis der Dauerfestigkeit von nicht polierter und polierter Probe 
gebildet. Der Oberflächenfaktor  kann in Abhängigkeit der Rautiefe Rz und der Zug-
festigkeit fu bestimmt werden. Die mit polierten Proben gewonnene Schädigungswöh-
lerlinie wird um  nach unten verschoben [Son02]. 
Wie z.B. in [Son02] und [Bur11] wird die Variante des Oberflächenfaktors (c) gewählt. Ver-
bunddübelleisten werden üblicherweise durch Brennschneiden hergestellt. Eine mechanische 
Nacharbeitung durch Schleifen wurde nicht durchgeführt, wodurch sich nach [Sie54] in Ab-
hängigkeit der Zugfestigkeit fu = 567 N/mm² der Oberflächenfaktor  etwa zu 0,85 ermitteln 
lässt (Bild 6-37, links). Die Schädigungswöhlerlinie wurde dementsprechend um 15% abge-
senkt (Bild 6-37, rechts). 
 163 
  
Bild 6-37: Oberflächenfaktoren  nach [Sie54] (links) und Schädigungswöhlerlinien der Versuche 
I-U-E (rechts)  
Aus der um den Oberflächenfaktor abgesenkten Schädigungswöhlerlinie aus Gleichung (Gl. 
6-23) lassen sich analytisch die Anrissspielzahlen ermitteln, die als Ntheo in Tabelle 6.6 für alle 
Versuche, sowohl im Set-up I als auch im Set-up II, dargestellt sind. Da die FE-Simulation 
keinen signifikanten Einfluss des oberen Flansches auf die Spannung im Kerbgrund ergeben 
hat, unterscheiden sich die beiden Set-ups lediglich in der Ausbildung des oberen Puzzles 
(vgl. Kapitel 5.10). Neben den geprüften bezogenen Lastniveaus (o, u, ) fasst Tabelle 6.6 
die nach der „Masing-Hypothese“ auf Grundlage der Bauteilfließkurven ermittelte Span-
nungsamplitude a, die Mittelspannung m und die Dehnungsamplitude εa zusammen, die zur 
Ermittlung des Schädigungsparameters PSWT benötigt werden. Die letzte Spalte gibt die expe-
rimentell ermittelte Anrisschwingspielzahl wieder, die auf Basis der gemessenen Schlupf-
schwingbreite, der Dehnungsmessung und der Rastlinien in Kapitel 5.10.3 abgeschätzt wurde. 
Tabelle 6.6: Berechnungsergebnisse nach dem Örtlichen Konzept 
Versuch 
P-Pm- 
o u  
a 
[N/mm²] 
m 
[N/mm²] 
εa 
[‰] 
PSWT 
[N/mm²] 
Ntheo 
[-] 
NVersuch 
[-] 
I-U-E1 0,55 0,30 0,25 153 255 0,73 250 305.899  150.000 
I-U-E2 0,55 0,05 0,50 260 148 1,45 352 32.217  18.000 
I-U-E3 0,75 0,50 0,25 153 381 0,73 386 114.979  680.000 
I-U-E4 0,75 0,25 0,50 260 274 1,45 403 15.917  16.000 
II-U-E1 0,75 0,50 0,25 150 370 0,71 318 58.251 - 
II-U-E2 0,75 0,25 0,50 273 247 1,41 392,6 18.146  20.000 
II-U-E3 
0,55 0,25 0,30 178 244 0,85 275 150.571 
 110.000 
II-U-E4  130.000 
II-U-E5 
0,45 0,25 0,20 121 260 0,58 215 > 500.000 
 380.000 
II-U-E6  160.000 
II-U-E7 
0,35 0,15 0,20 121 215 0,58 202 > 500.000 
 180.000 
II-U-E8  110.000 
 
In Anbetracht der Streuungen im Versuch sind die Berechnungsergebnisse auf Grundlage des 
Örtlichen Konzepts zufriedenstellend (Tabelle 6.6). Die einzigen signifikanten Abweichungen 
zwischen den theoretisch und experimentell ermittelten Anrissspielzahlen können bei den 
Versuchen II-U-E5 bis –E8 festgestellt werden. Da in diesen Versuchen die kleinsten 
Schwingbreiten getestet wurden und somit theoretisch kein Anriss entsteht, ist die Begrün-
dung für die Abweichung nicht in der Berechnung sondern in den Versuchen zu suchen. In 
 164 
Kapitel 5.10.2 wurde beschrieben, dass starke gegenseitige Schiefstellungen beider Prüfkör-
perhälften und daraus folgende unplanmäßige Biegemomente in den Verbundmitteln die Be-
gründung für das frühzeitige Versagen darstellt. Ein Vergleich mit theoretisch ermittelten 
Versagenszeitpunkten erscheint daher nicht zielführend. 
6.4.3 Untersuchungen auf Grundlage des Strukturspannungskonzept 
In neueren Forschungsarbeiten hat sich das Strukturspannungskonzept etabliert (u.a. [P804], 
[Men10]), welches ursprünglich für Schweißverbindungen entwickelt wurde. Spannungser-
höhungen infolge der Geometrie oder Lastaufbringung werden über eine Vergrößerung der 
Nennspannungen berücksichtigt. Effekte infolge Kerbwirkung der Schweißnaht werden auf 
der Widerstandsseite (Ermüdungsfestigkeitskurve) berücksichtigt [Rad07]. Die Spannungen 
an der höchstbeanspruchten Stelle werden als Strukturspannungen bezeichnet und der Ort als 
„hotspot“. Zur Bestimmung der Strukturspannungen müssen Übertragungsfunktionen für die 
Nenngrößen (N, M, V), sogenannte „Spannungskonzentrationsfaktoren“ (SKF), ermittelt wer-
den. Die Strukturspannungen an der Verbunddübelleiste setzen sich zusammen aus der Über-
tragung der Längsschubkräfte (lokale Tragwirkung) und der Biegetragwirkung (globale 
Tragwirkung). Für beide Anteile müssen die SKF separat ermittelt werden. 
Die Herleitung der SKF erfolgte auf Basis von numerischen Simulationen. Weiterhin wurden 
die Simulationen verwendet, um die Messergebnisse mittels appilizierter DMS zu überprüfen 
und an die höchstbeanspruchte Stelle zu extrapolieren. Dies war notwendig, da die Anbrin-
gung der DMS direkt auf Höhe des „hotspots“ durch hohe Betonpressungen fehleranfällig und 
die Messergebnisse durch die Schutzschicht des DMS verfälscht würden. Daher wurden die 
DMS in Anlehnung an [P804] im Abstand von 5 mm zum „hotspot“ angebracht. 
Ermittlung eines globales Spannungskonzentrationsfaktors 
Das globale Tragverhalten wurde analog zu [P804] ohne Betongurt simuliert. Zur einfachen 
Ergebnisinterpretation wurde eine Einheitsbelastung ( = 1 N/mm²) an der Stirnfläche der 
Stahlleiste aufgebracht. Zur Sicherstellung einer reinen Translation in Leistenrichtung wurden 
entsprechende Lagerbedingungen formuliert (Bild 6-38). 
 
Bild 6-38: Modell zur Ermittlung der SKF, globale Tragwirkung 
Zur Ermittlung des globalen Spannungskonzentrationsfaktors wurde die Reststeghöhe R vari-
iert. Während sich für R = 3 cm ein SKF kf,G = 1,50 ergibt, steigt er bis R = 9 cm auf 
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kf,G = 1,73. Eine weitere Vergrößerung der Reststeghöhe auf R = 12 cm ergab keine weitere 
Steigerung (Bild 6-39, rechts oben), sodass die weiteren Untersuchungen mit R = 9 cm durch-
geführt wurden. Unter Verwendung der Reststehhöge R = 9 cm wurde der „hotspot“ unter 
globaler Beanspruchung bei  = 18° identifiziert (Bild 6-39, rechts unten). 
 
 
 
Bild 6-39: Hauptzugspannungen im globalen FE-Modell (links) und Bestimmung des SKF in Ab-
hängigkeit der Reststeghöhe (rechts oben) und den Winkel  (rechts unten) 
Ermittlung eines lokalen Spannungskonzentrationsfaktors 
Zur Untersuchung des lokalen Tragverhaltens bzw. zur Ermittlung des lokalen SKF wurden 
die Lagerungsbedingungen und die Geometrie analog zu den FE-Berechnungen aus Kapitel 
6.4.2 verwendet. Da die Anwendung des Strukturspannungskonzeptes elastisches Material-
verhalten voraussetzt, wurde für den Baustahl ein linear-elastisches Materialgesetz verwendet. 
UHPC weist, wie bereits erläutert, bis etwa 90% der maximalen Druckspannung linear-
elastisches Verhalten auf. Daher wurde auch für den Beton ein linear-elastisches Materialge-
setz verwendet. In Beanspruchungsrichtung wurde eine Einheitsschubspannung von 
 = 1 N/mm² aufgebracht (Bild 6-40, links).  
Das Ergebnis infolge einer Einheitsschubbelastung sind lokale Spannungskonzentrationen 
durch Geometrieänderungen. So ergibt sich am „hotspot“ eine lokale maximale Hauptzug-
spannung von 15,8 N/mm² (Bild 6-40, links) bezogen auf die definierte Nenngröße von 
 = 1 N/mm², was dem SKF entspricht.  
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Bild 6-40: Hauptzugspannungen im lokalen FE-Modell (links) und Bestimmung des SKF über den 
Abstand a zum „hotspot“ (rechts oben) und den Winkel  (rechts unten) 
Zur Verifizierung der Ergebnisse wurden Dehnungsmessungen in den Push-Out Versuchen 
durchgeführt. In einem Abstand von a = 5 mm zur Außenkante und einem Winkel von 
 = 35° wurden DMS angebracht und mittels Silikonschicht geschützt. Die gemessenen Deh-
nungen εDMS können nach Formel (Gl. 6-24) über den E-Modul des Stahls Es, die Blechdicke 
tw, den Dübelabstand ex sowie die Lastschwingbreite P in lokale Spannungskonzentrations-
faktoren kf,L,DMS transformiert werden. Das Verhältnis der Spannungen am „hotspot“ zu den 
Spannungen auf Höhe der DMS in 5 mm Abstand wird ebenfalls mittels des FE-Modells zu 
1,33 ermittelt.   
P
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33,1,,  (Gl. 6-24) 
Die vorhandene Datenbasis ist aufgrund zu hoher Beanspruchungen der DMS durch den 
UHPC relativ gering. Lediglich in den Versuchen II-U-E7 und II-U-E8 waren die Dehnungs-
messungen verwertbar. Extrapoliert auf den „hotspot“ ergibt sich in den Versuchen ein Mit-
telwert des SKF von kf,l,mittel = 12,4 bei einem Variationskoeffizienten von 0,22 (Bild 6-40, 
rechts). Aufgrund der verhältnismäßig großen Streuung wird in der Bemessung der 95%-
Quantilwert (kf,l = 17,0) verwendet. 
Nachweiskonzept 
Anhand der Ergebnisse der Hauptspannungsverläufe über die Ausrundung der Stahlzähne aus 
lokaler und globaler Tragwirkung ist zu erkennen, dass die maximalen Spannungen nicht an 
derselben Stelle auftreten. Daher ist die Lage des „hotspot“ abhängig vom Verhältnis beider 
Beanspruchungen im Trägerversuch. Ein möglicher, konservativer Ansatz ist die Überlage-
rung der jeweils höchsten Spannungskonzentration. Die Spannungen aus globaler Tragwir-
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kung an der Stelle, an der die Spannungen aus lokaler Tragwirkung maximal sind, betragen 
etwa 87% des maximalen Wertes. 
Der Nachweis der Stahlermüdung in Verbundträgern mit UHPC und hochfestem Stahl erfolgt 
in Anlehnung an [P804] mithilfe des Strukturspannungskonzeptes. Dafür ist zum einen die 
Ermüdungsfestigkeitskurve des Kerbfalls 125 nach DIN EN 1993-1-9 [EN1993a] (Ermü-
dungsfestigkeit c) und zum anderen der mit der nachfolgenden Formel ermittelte Bemes-
sungswert für die Strukturspannung zu ermitteln: 
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(Gl. 6-25) 
Das vorgestellte Nachweiskonzept zur Stahlermüdung auf Grundlage des Strukturspannungs-
konzeptes definiert den Versagenszeitpunkt analog zu normativen Versuchen an Stahlbautei-
len mit brenngeschnittener Kante. Diese Versuche wurden bis zum Versagen geprüft. Es wird 
somit unterstellt, dass das Risswachstum im Stahl bei Verbundträgern mit Puzzleleisten gleich 
ist (gleicher Spannungsintensitätsfaktor). Für eine genauere Nachweisführung (bezogen auf 
Wirtschaftlichkeit und Sicherheit), vor allem bezogen auf das Risswachstum, sind weitere 
Untersuchungen notwendig. Weiterhin ist eine Kombination der Grenzzustände für Tragfä-
higkeit und Ermüdung erstrebenswert, da bei stabil wachsendem Riss in der Stahlleiste auch 
die Resttragfähigkeit vermindert wird. 
6.4.4 Diskussion der Untersuchungsergebnisse 
Zur Einordnung der Berechnungsergebnisse werden in diesem Kapitel die numerischen Be-
rechnungsergebnisse aus [P804] zur PZ- und CL-Geometrie aufgegriffen. Die Versuche wur-
den bereits in Kapitel 5.8 eingehend beschrieben. In Bild 6-41 (links) sind die mithilfe der 
Finiten-Elemente-Methode ermittelten theoretischen Spannungserhöhungen der im UHPC 
verwendeten PZ_mod-Form vergleichend mit den Geometrien der PZ- und der CL-Form dar-
gestellt. Die gedrungene PZ_mod-Form weist aufgrund des kleinen Ausrundungsradius den 
größten SKF auf (Bild 6-41, links). Der kontinuierliche Übergang vom Dübelgrund in die 
Ausrundung über geometrische Klothoiden ergibt erwartungsgemäß die geringsten Span-
nungserhöhungen. 
  
Bild 6-41: lokale Spannungskonzentrationsfaktoren (SKF) der verschiedenen Geometrien (CL, PZ, 
PZ_mod) aus der FE (links) und Vergleich von Versuchsergebnissen extrapoliert auf den 
„hotspot“ (PZ, PZ_mod) (rechts) 
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In Bild 6-41 (rechts) sind für die Geometrien PZ_mod und PZ neben den über den Ausrun-
dungswinkel  aufgetragenen theoretischen SKF die nach Gleichung (Gl. 6-24) experimentell 
ermittelten SKF aufgetragen, wobei das Verhältnis der maximalen Spannung zur Spannung 
auf Höhe der DMS bei der PZ-Form 1,53 (8°) bzw. 2,11 (48°) entspricht [P804]. Sowohl die 
theoretischen als auch die experimentellen SKF der PZ_mod-Form sind deutlich größer als 
die der PZ-Form.  
Gemäß diesen Untersuchungen ist die für ruhende Belastungen in UHPC von HEINEMEYER 
[Hei11] verwendete PZ_mod-Form nicht ohne weiteres für nicht-ruhende Lasten zu verwen-
den. Die Geometrie wurde primär entwickelt, um in einem schmalen UHPC-Gurt von ledig-
lich 10 cm hohe Schubkräfte übertragen zu können und gleichzeitig ein ausreichend duktiles 
Verhalten zu erzielen. Dafür wurde das Höhe-zu-Breite-Verhältnis sehr klein gewählt. Die 
weitere Bedingung einer wirtschaftlichen Herstellung ohne Verlust im Brennschneidebetrieb 
war der Grund für den kleinen Ausrundungsradius von lediglich 11 mm. 
Neben der für die Ermüdungsbeanspruchung ungünstigeren Geometrie der PZ_mod-Form 
stellt die signifikant höhere Belastung der Dübel durch die deutlich höhere Tragfähigkeit ein 
Problem dar. In [DIBt13] wird zur Vermeidung von Betonermüdung in Form eines zyklischen 
Ausstanzkegels eine Beschränkung der zyklischen Oberlast auf 0,7  PRk vorgesehen. Unter 
Annahme eines Anteils der ständigen Lasten von mindestens 10% ergibt sich für die in [P804] 
getesteten statischen Abscherversuche in Normalbeton (NSC) mit Verbunddübelleisten in CL-
Form eine maximal mögliche Dübelkraftschwingbreite Pmax von 144 kN (Bild 6-42, links). 
Geht man auch bei UHPC von einer maximalen Oberlast von 0,7  PRk und einer Unterlast, 
ermittelt aus dem Anteil der ständigen Lasten, von 0,1  PRk aus, so ergibt sich eine maximale 
Lastschwingbreite von 376 kN (Bild 6-42, links), also eine Vergrößerung um das 2,6-fache.  
  
Bild 6-42: Dübelkennlinie der CL-Form in NSC (links) und PZ_mod-Form in UHPC (rechts) 
Sowohl der größere SKF als auch die höheren Lasten beeinflussen bei der Spannungsberech-
nung die Einwirkungsseite (Gleichung (Gl. 6-25)). Ein erster Schritt zur Verbesserung der 
Ermüdungsfestigkeit der Verbunddübelleiste in UHPC wäre eine systematische Geometrieop-
timierung zur Verkleinerung des SKF. Hierfür sind sowohl numerische als auch experimentel-
le Untersuchungen notwendig, die in weiteren Forschungsarbeiten erfolgen sollten. 
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7 Zyklische Verbundträgerversuche 
7.1 Allgemeines 
Zur Untersuchung der Kombination aus lokalen und globalen Tragmechanismen in Verbund-
trägern mit Verbunddübelleisten wurden fünf Trägerversuche unter zyklischer Belastung 
durchgeführt. Bei der Aufbereitung der Versuchsergebnisse steht die Übertragbarkeit von den 
in Kapitel 5 beschriebenen Modellversuchen auf die Trägerversuche im Vordergrund. Unter 
anderem werden über die Dehnungsverteilung, den Dehnungssprung in der Verbundfuge so-
wie die Umlagerung der Teilschnittgrößen Aussagen über die Verdichtung des Betons vor der 
Leiste und über die Verbundwirkung (schubstarr / schubweich) zwischen Stahl und Beton 
getroffen. Weiterhein wird die Art der Regelungsgröße (Kraft- oder Wegregelung) durch die 
Auswertung der Schlupf- und Dübelkraftentwicklung untersucht. Es werden insgesamt fünf 
zyklischer Verbundträgerversuche vorgestellt, wovon vier Betongurte aus Normalbeton und 
einer aus UHPC hergestellt wurde.  
Die Trägerversuche mit Normalbetongurt wurden im Rahmen eines durch die FOSTA geför-
derten Projekts [P804] durchgeführt und sind die Grundlage der „Allgemeinen bauaufsichtli-
chen Zulassung“ für Verbunddübelleiste [DIBt13]. Die Ergebnisse wurden im Rahmen dieser 
Arbeit für die erwähnten Fragestellungen neu aufbereitet und ausgewertet. Diese Datenbasis 
wurde um einen zyklischen Verbundträgerversuch aus hochfestem Stahl mit einem Betongurt 
aus UHPC ergänzt. 
7.2 Versuchsmatrix 
Das globale Tragverhalten der Verbunddübelleiste kann nur in großmaßstäblichen Trägerver-
suchen experimentell untersucht werden, in denen in der Verbundfuge stets eine Kombination 
aus lokaler Schubbeanspruchung und globaler Biegebeanspruchung vorherrscht. Tabelle 7.1 
gibt einen Überblick über die durchgeführten zyklischen Verbundträgerversuche. 
Die Lasten wurden so gewählt, dass mit Hilfe der in [P804] für Verbunddübelleisten in PZ- 
und CL-Form ermittelten Spannungskonzentrationsfaktoren an der höchstbeanspruchten Stel-
le des Stahlzahns eine Spannungsschwingbreite von etwa 157 N/mm² (Kerbfall 125 bei 1,0 
Mio Lastwechseln) erreicht und die Streckgrenze an keiner Stelle im Träger überschritten 
wurde. Zu diesem Zweck wurden Testläufe durchgeführt, in denen die Oberlast und die Last-
schwingbreite systematisch verändert wurden, um den Einfluss der Last auf die Spannung im 
Stahlzahn abschätzen zu können. Detaillierte Angaben hierzu sind [P804] zu entnehmen. Für 
die modifizierte Puzzleform (PZ_mod) in UHPC wurden zur Vorbemessung ebenfalls die 
Spannungskonzentrationsfaktoren der PZ-Form aus [P804] verwendet.  
In UHPC wurde ein sogenannter „Zweipunktquerschnitt“ mit kräftigem Stahlflansch in An-
lehnung an die Versuche aus [Hei11] getestet. Die Bewehrung wurde analog zu den Push-
Out-Versuchen gewählt, sodass rechnerisch ein Versagen infolge Ausstanzen maßgebend 
wird. Alle weiteren Versuche wurden mit einem Betongurt aus Normalbeton und der Ver-
bunddübelleiste in CL- oder PZ-Form durchgeführt. Die Beanspruchung erfolgte sowohl im 
positiven als auch im negativen Momentenbereich. Nähere Informationen zu den statischen 
Systemen, den Querschnitten, den Verbundmitteln, den Ermüdungslasten sowie den Material-
kennwerten sind in Tabelle 7.1 enthalten.   
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Tabelle 7.1: Übersicht der zyklischen Verbundträgerversuche 
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7.3 Herstellung, Versuchsaufbau und Messtechnik 
Die Verbundträger wurden am Institut für Massivbau der RWTH Aachen gefertigt. Nach Her-
stellung des Bewehrungskorbes wurde die Schalung ausgerichtet und während des Betonier-
vorgangs unterstützt, sodass das Eigengewicht vom Verbundquerschnitt aufgenommen wurde 
(Eigengewichtsverbund). Der Normalbeton wurde als Transportbeton der Güte C30/37 einge-
baut, während der UHPC im institutseigenen Zwangsmischer analog zu den Abscherversu-
chen (Kapitel 5.5.2) hergestellt und in zwei Chargen eingebaut wurde. Der Betongurt und die 
Materialproben (Normalbeton: Würfel 150 mm und Zylinder  150 mm; UHPC: Würfel 
100 mm und 150 mm) wurden mit feuchten Jutetüchern und Folie nachbehandelt. Gelagert 
wurden sie in der Versuchshalle des Instituts bei identischen klimatischen Bedingungen 
(~20°C und 60% Luftfeuchtigkeit). 
Die Ergebnisse der Materialproben sind in Tabelle 7.1 zusammengefasst. Versuche an den 
Betonproben wurden zu Beginn, in der Mitte und am Ende des Versuchs durchgeführt, wobei 
hier die Mittelwerte aufgetragen sind. Die Festigkeitsentwicklung war zumeist bei Versuchs-
beginn abgeschlossen.  
Die HEB600-Profile (S355) für die Versuche mit CL-Form stammten von der Firma Ar-
celorMittal und wurden von der Firma Max Bögl angearbeitet. Für die Versuche an der PZ-
Form wurden die Stahlprofile von der Firma Peiner Träger geliefert und die Anarbeitung der 
Stahlträger übernahm die Firma Donges Steeltec. Die Geometrie der modifizierten Puzzleleis-
te (PZ_mod) wurde von der Firma Neumann in die Schwerlinie eines HEM 900 Profils ge-
brannt. Dabei wurde hochfester Stahl der Güte S460 verwendet. Da sich die Profile im Ermü-
dungsversuch linear-elastisch verhalten, wurden nur die wichtigsten Kennwerte für den 
Flansch und den Steg ermittelt (siehe Tabelle 7.1).  
Für alle Bewehrungspositionen wurde normalduktiler Betonstahl der Güte B500A verwendet. 
Die Konstruktionspläne aller Träger sind im Anhang A4.1 enthalten.  
Tabelle 7.1 fasst weiterhin die statischen Systeme sowie die Anordnungen der Verbundmittel 
zusammen. Im positiven Momentenbereich wurden beim Träger PZm-U+ und CL-N+ sechs 
Verbundmittel je Seite angeordnet, wohingegen beim Träger PZ-N+ vier Puzzlezähne wirk-
ten. Im Grenzzustand der Tragfähigkeit wurden die Versuche im positiven Momentenbereich 
mit Verdübelungsgraden zwischen  = 0,27 und  = 0,45 bemessen, um eine ausreichende 
Beanspruchung der Verbundmittel zu ermöglichen. Gemäß [Hei11] ist bei Verbundträgern 
mit einer Spannweite bis 6 m ein Mindestverdübelungsgrad von  = 0,13 zum Erreichen des 
plastischen Moments bei statischer Belastung ausreichend. Die Versuche wurden unter Vier-
punktbiegebeanspruchung durchgeführt.  
Um das Verhalten im negativen Momentenbereich zu idealisieren, wurden Dreipunktbiege-
Versuche gewählt. Die Versuche wurden vollverdübelt ausgeführt ( = 1,00). In Anlehnung 
an [Bur11] wurden die Auflager so ausgebildet, dass die Auflagerkräfte direkt in den 
Stahlsteg eingeleitet wurden. Durch diese Anordnung konnten zusätzlich Reibungskräfte zwi-
schen Verbunddübelleiste und Beton vermieden werden. Es wurden weiterhin Zugstangen 
angeordnet und mit DMS versehen (Bild 7-1), um eine mögliche Aufklaffung, wie sie bspw. 
in [Bur11] aufgetreten ist, zu vermeiden. Die ausgeführte Auflagerkonstruktion ist in Bild 7-1 
dargestellt. 
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Bild 7-1: Auflagerkonstruktion in Versuchen mit negativer Momentenbeanspruchung 
Die Messmethodik war bei allen Trägerversuchen identisch. Es wurden Messschnitte defi-
niert, in denen die gesuchten Größen bestimmt wurden. Über induktive Wegaufnehmer (IWA) 
wurde die Durchbiegung an definierten Stellen ermittelt. Weiterhin konnte der Schlupf in den 
jeweiligen Schnitten mittels IWA gemessen werden. Die Dehnungsverteilung in den gewähl-
ten Schnitten wurde über Dehnungsmessstreifen (DMS) bestimmt. Die Messung des Deh-
nungszustandes im Stahlprofil ergibt einen Anteil aus Normalkraft und einen Anteil aus Bie-
gung. Die Änderung des Normalkraftanteils zwischen zwei Schnitten entspricht dem Schub-
fluss in der Verbundfuge, der dividiert durch die Anzahl der Verbundmittel zwischen den 
Schnitten auf die Dübelkraft schließen lässt. Zur Ermittlung der maximalen Spannungen im 
Stahlzahn wurden analog zu den Abscherversuchen aus Kapitel 5.10 DMS im Abstand von 
5 mm zur Brennschnittkante angeordnet (Bild 7-2, unten rechts).  
Exemplarisch ist in Bild 7-2 die Messtechnik für den Verbundträger PZm-U+ dargestellt. In 
den Trägern mit der Betonplatte aus Normalbeton wurde im Gegensatz hierzu zwischen 
Lasteinleitung und Auflager nur ein Messschnitt definiert. Bei den Versuchen im negativen 
Momentenbereich wurden zwei Schnitte zwischen Lasteinleitung und Auflager angeordnet, 
allerdings wurde auf den Schnitt auf Höhe der Lasteinleitung verzichten. Die Längsbeweh-
rung im Betongurt wurde so ausgelegt, dass das plastische Moment erreicht wird und zusätz-
lich eine Rissbreite von 0,3 mm nicht überschritten wird. Die Messtechnik- und Bewehrungs-
pläne zu allen Versuchen sind dem Anhang A4.2 zu entnehmen.  
Die Messungen der Kraft-, Weg- und Dehnungsgrößen wurden bei den Versuchen mit Nor-
malbeton mit einer Abtastrate von 100 Hz alle 1.000 LW aufgezeichnet. Da die Messtechnik 
für den Versuch mit UHPC nicht genügend Eingänge zur synchronen Messung zur Verfügung 
hatte, musste hier für einige Messgrößen auf eine asynchrone Messung zurückgegriffen wer-
den. Diese waren im Wesentlichen die DMS zur Messung der Stahlzahnspannung. Bei der 
Reihenschaltung der Messgrößen wurde sichergestellt, dass die jeweiligen Maximal- und Mi-
nimalwerte in einem Zeitraum von ca. 1.000 LW dargestellt wurden.  
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Bild 7-2: Messtechnik des Versuchs PZm-U+ 
7.4 Versuchsdurchführung 
Die Versuche wurden in der 4-Säulen-Prüfmaschine HB5000 der Firma Zwick/Röll am Insti-
tut für Massivbau der RWTH Aachen durchgeführt. Die Zylinderkraft wurde für die Versuche 
im positiven Momentenbereich in Trägermitte über eine Traverse mit 1,0 m Stützweite aufge-
bracht. Im negativen Momentenbereich wurde die Last in Feldmitte senkrecht in den Stahlträ-
ger eingeleitet. In Wegregelung wurden zunächst die Unterlast und anschließend die Oberlast 
angesteuert. Nach Entlastung wurde bis zur Mittellast belastet, bevor auf Kraftregelung umge-
stellt wurde. Die zyklische Belastung erfolgte sinusförmig mit einer Frequenz zwischen 3 und 
5 Hz bis maximal 1,25 Mio Lastwechseln. Alle 99.000 LW wurde die Unterlast für 1.000 LW 
um 20% verkleinert, um Rastlinien zu erzeugen. 
Im Anschluss an den Versuch wurden die Träger entlang der Verbundfuge aufgesägt, um den 
Schädigungszustand zu dokumentieren. Die Stahlzähne wurden mittels Magnetpulververfah-
ren auf Risse untersucht, wenn nötig abgetrennt und im Institut für Eisenhüttenkunde (iehk) 
der RWTH Aachen in ein Stickstoffbad gelegt, sodass der Restquerschnitt einfach abgeschla-
gen werden konnte. Somit wurden die Rissflanken inklusive der Rastlinien sichtbar.  
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7.5 Versuchsergebnisse Normalbeton 
7.5.1 Allgemeines 
Die Auswertungen konzentrieren sich insbesondere auf die Entwicklungen des Schlupfes so-
wie der Dübelkräfte, um Rückschlüsse auf die Regelungsart der Verbundfuge in den Träger-
versuchen treffen zu können. Dazu wird auch die Dehnungsverteilung über den Querschnitt 
ausgewertet, um über den Dehnungssprung in der Verbundfuge Aussagen über die Schub-
weichheit der Verbundfuge zu gewinnen. Die Teilschnittgrößen des Verbundträgers und des 
Stahlträgers werden über die Dehnungsmessungen berechnet und vorgestellt. Die Ergebnisse 
der weiteren Messstellen sind im Anhang A4.3 enthalten. Bei einem zyklischen Versagen 
werden die über Messdaten bestätigten Abläufe beschrieben sowie Anrisszeitpunkte und Ver-
sagensarten bestimmt. 
7.5.2 Schlupf und Dübelkräfte 
Bild 7-3 fasst die gemessenen Endschlupfwerte (bei Ausfall der Messstelle wird der Schlupf 
in Schnitt A dargestellt) und die über die Änderung der Normalkraftanteile im Stahlprofil 
zwischen definierten Schnitten ermittelten Dübelkräfte zusammen. In den Diagrammen der 
Dübelkräfte sind weiterhin die unter Annahme eines starren Verbundes berechneten theoreti-
schen Dübelkräfte eingetragen. Im Folgenden wird auf die Verwendung von bezogenen Last-
niveaus  zurückgegriffen. Die im Ermüdungsversuch angesteuerte Oberlast, errechnet unter 
Annahme starren Verbundes, bezieht sich hierbei analog zu den Versuchen im SPOT auf die 
jeweilige charakteristische Traglast auf Mittelwertniveau unter statischen Lasten, ermittelt 
nach den Beziehungen aus [DIBt13].  
Die Ermittlung der Dübelkräfte aus der Längskraftänderung des Stahlträgers war bei allen 
Trägern nur bei den innenliegenden Zähnen möglich. Zur Darstellung der Dübelkraftvertei-
lung über die Trägerlänge sind weitere Messschnitte notwendig. 
Der Verbundträger CL-N+ versagte nach 500.000 Lastwechseln durch einen zyklischen Aus-
stanzkegel auf der linken Trägerhälfte. Als Grund ist die hohe Oberlast von o= 1,04 zu nen-
nen. Aufgrund dieser hohen Oberlast entwickelte sich der Endschlupf auf der linken Seite des 
Trägers von Beginn an schnell (Bild 7-3 (a)). Die erste Phase der zyklischen Kriechkurve war 
daher sehr ausgeprägt. Da der IWA bereits nach etwa 300.000 Lastwechseln ausfiel, konnte 
das Verhalten nicht bis zum Versagen aufgezeichnet werden. Der Endschlupf der rechten 
Trägerhälfte war etwas geringer und ist dem Anhang A4.3 zu entnehmen. 
Betrachtet man die Entwicklung der Dübelkräfte des Trägers CL-N+ (Bild 7-3 (b)), werden 
Umlagerungsprozesse deutlich. Bei den innenliegenden Zähnen der linken Trägerhälfte (Zahn 
5, 6, 7) ist in den ersten 100.000 Lastwechseln eine Abnahme der Kraft zu erkennen. Die Dü-
belkraftzunahme nach etwa 300.000 LW ist auf Riss in den außen liegenden Zähnen (2, 3, 4) 
zurückzuführen. In der rechten Trägerhälfte nahmen die Kräfte der Zähne 14, 15 und 16 erst 
schnell und ab ca. 100.000 Lastwechsel langsam ab.  
Die zum Querkraftverlauf affin verlaufende theoretische Schubkraft Ptheo, ermittelt über die 
Annahme einer starren Verbundfuge und linear-elastischem Materialverhalten, überschätzt im 
vorliegenden Versuch die vorhandenen Schubkräfte. Aufgrund der starken Schlupfzunahme 
und damit verbundenen Kraftumlagerungen kann nicht mehr von einer starren Verbundfuge 
ausgegangen werden.  
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(a) CL-N+ Endschlupf (b) CL-N+ Dübelkraft 
  
(c) PZ-N+ Endschlupf (d) PZ-N+ Dübelkraft 
  
(e) CL-N- Schlupf im Schnitt A (f) CL-N- Dübelkraft 
  
(g) PZ-N- Endschlupf (h) PZ-N- Dübelkraft 
  
Bild 7-3: Endschlupf- und Dübelkraftentwicklung der Trägerversuche mit Obergurt aus Normalbe-
ton 
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Bei den anderen Versuchen trat jeweils ein 2-phasiger Verlauf der Schlupfentwicklung ohne 
Versagen auf. Zunächst wuchs der Schlupf progressiv an, was der ersten Phase der zyklischen 
Verzerrungsevolution entspricht und auf eine Verdichtung des Betons vor der Leiste hindeu-
tet. Dieses Verhalten endet zwischen 50.000 (CL-N-, Bild 7-3 (e)) und 120.000 Lastwechseln 
(PZ-N-, Bild 7-3 (g)). Anschließend war ein moderater Anstieg des Schlupfes zu beobachten. 
Bild 7-3 (e) zeigt die Schlupfentwicklung im Schnitt A, da bei Versuch CL-N- aufgrund von 
Rissen im Beton keine verwertbaren Endschlupfwerte gemessen werden konnten. Daher war 
der Schlupfzuwachs bei CL-N- mit einer bezogenen Oberlast von o= 0,31 geringer. 
Bei Betrachtung der Dübelkräfte zeigt sich, dass die Dübelkraftentwicklung bei der Verbund-
dübelleiste in PZ-Form über die Lastwechselspielzahl nahezu konstant verläuft (Bild 7-3 (f) 
und (g)). Die Schubkraftberechnung unter Annahme einer starren Verbundfuge stimmte gut 
mit den gemessenen Kräften überein. 
Auf Grundlage der Versuchsergebnisse kann festgehalten werden, dass bei Lasten auf Ge-
brauchslastniveau der Schlupf durch die Verdichtung des Betons vor dem Dübel moderat an-
steigt und die Dübelkraft über die gesamte Lebensdauer nahezu konstant bleibt, was auf eine 
primäre Kraftregelung der Verbundfuge hindeutet. Dies ist auf die vorliegenden Steifigkeits-
verhältnisse auf Querschnittsebene durch den fehlenden Obergurt sowie auf die hohe Ver-
bundmittelsteifigkeit zurückzuführen. Der Schlupf entwickelt sich in zwei Phasen, wobei in 
der ersten Phase von einem schnellen und in der zweiten Phase von einem konstant geringen 
Anstieg auszugehen ist.  
Bei hohen Lasten und Rissen in den Stahlzähnen hingegen kam es zu Umlagerungen der Ver-
bundmittelkräfte. Diese Umlagerungen stellten eine kombinierte Weg- Kraftregelung der 
Verbundfuge ein. Die gemessenen Längsschubkräfte waren geringer als die mit Annahme 
einer schubstarren Verbundfuge theoretisch ermittelten. 
7.5.3 Dehnungsverteilung über den Querschnitt  
In Bild 7-4 sind die über DMS ermittelten Dehnungen über den Querschnitt auf Höhe der 
Lasteinleitung (Schnitt B oder Schnitt C) dargestellt. Dafür wurden die Messwerte der DMS 
am Stahlflansch und im Stahlsteg linear miteinander verbunden und auf die Höhe der Ver-
bundfuge extrapoliert. Gleiches Vorgehen wurde für die Beton-DMS gewählt. Versuch CL-
N+ wurde mit einer hohen Oberlast (o = 1,04) geprüft, was sich an einem starken Dehnungs-
gradienten äußerte (Bild 7-4, (a)). Die Dehnungen in den Randfasern des Flansches und des 
Steges wuchsen über die gefahrenen Lastwechsel an, was eine Verschiebung der Nulllinie 
nach unten zur Folge hatte. Bei Träger PZ-N+ (o = 0,46) wurde über die Lebensdauer hinge-
gen nur ein sehr geringer Dehnungszuwachs gemessen (Bild 7-4, (b)).  
Im negativen Momentenbereich wurden zusätzlich zum Baustahl auch auf den Bewehrungs-
stäben DMS appliziert. Die gemessenen Dehnungen in der Bewehrung wurden der Übersicht-
lichkeit halber ebenfalls linear miteinander verbunden. Der Trägerversuch mit Klothoidenleis-
te und bezogener Oberlast von o= 0,31 (Bild 7-4, (c)) zeigte einen starken Dehnungszuwachs 
in den ersten 10.000 Lastwechseln. Besonders ausgeprägt war dieser Zuwachs im Stahlsteg 
und in der Bewehrung. Anschließend war nur eine geringe Dehnungszunahme zu verzeich-
nen. Das Verhalten des Trägers mit Puzzleleiste (PZ-N-) bei ähnlicher Oberlast (o= 0,26) 
war vergleichbar mit dem Träger CL-N- (Bild 7-4, (d)).  
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(a) CL-N+ Dehnungsverteilung (b) PZ-N+ Dehnungsverteilung 
  
(c) CL-N- Dehnungsverteilung (d) PZ-N- Dehnungsverteilung 
  
Bild 7-4: Dehnungsverteilung über den Querschnitt 
Zur Berechnung von Verformungen, Schnittgrößen und Spannungen im Verbundquerschnitt 
hat sich in der Praxis das Gesamtquerschnittsverfahren [Bod98a] etabliert, welches auf der 
Elastizitätstheorie basiert und die materialspezifischen E-Moduln von Stahl und Beton be-
rücksichtigt. Die Grundvoraussetzung für die Berechnung der Querschnittswerte mithilfe des 
Gesamtquerschnittverfahrens ist die Annahme einer starren Verbundfuge.  
Die vorangegangenen Auswertungen belegen allerdings, dass die Annahme einer starren bzw. 
schlupflosen Verbundfuge auch im Gebrauchszustand nicht immer gerechtfertigt ist. In insge-
samt vier Schnitten wurden Dehnungsmesstreifen (DMS) appliziert, um die Dehnungsvertei-
lung über den Querschnitt zu analysieren. Bei der Auswertung der Messdaten wurde von ei-
nem linearen Zusammenhang zwischen Spannungen und Dehnungen ausgegangen. Es wurden 
DMS am Flansch und am Steg angebracht und die gemessenen Werte, wie bereits beschrie-
ben, verbunden. Das gleiche Vorgehen wurde bei der Auswertung der Beton-DMS verwendet. 
Durch Extrapolation wurde dann der Sprung zwischen der Dehnung des Betons und des 
Stahls in der Verbundfuge (ε) ermittelt (Bild 7-5, links). Der Dehnungssprung der Träger im 
negativen Momentenbereich konnte durch die Auswertung der Bewehrungs-DMS gewonnen 
werden. Das Vorgehen ist in Bild 7-5 (rechts) dargestellt. 
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Bild 7-5: Experimentelle Ermittlung des Dehnungssprungs ε für den positiven (links) und negati-
ven (rechts) Momentenbereich 
Die Auswertungen der Sprünge in der Dehnungsverteilung auf Höhe der Verbundfuge sind in 
Bild 7-6 für alle Träger aus Normalbeton abgebildet. Erwartungsgemäß ergab sich eine Affi-
nität zu den jeweiligen Schlupfverläufen der Träger.  
(a) CL-N+ (o = 1,04) (b) PZ-N+ (o = 0,46) 
  
(c) CL-N- (o = 0,31) (d) PZ-N- (o = 0,26) 
  
Bild 7-6: Entwicklung des Dehnungssprunges der Trägerversuche mit Obergurt aus Normalbeton 
Träger CL-N+ (o= 1,04) hatte gleich zu Beginn des Versuchs eine ausgeprägte Dehnungsdif-
ferenz, die bis zum Versagenszeitpunkt nach etwa 500.000 Lastwechseln dreiphasig anstieg. 
Bei den weiteren Versuchen zeigte sich qualitativ ein ähnliches Verhalten wie beim Schlupf. 
So ist auch bei Versuch PZ-N- (o= 0,26) nahezu kein Dehnungssprung zu Beginn und im 
weiteren Verlauf des Versuchs aufgetreten. Bei etwas größerer bezogener Oberlast (CL-N-; 
o= 0,31) stieg auch ε zu Versuchsbeginn leicht an. Der Anstieg über die Prüfdauer war aber 
auch hier gering. PZ-N+ mit einer bezogenen Oberlast von o= 0,46 zeigte sowohl einen grö-
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ßeren Sprung zu Versuchsbeginn als auch einen geringfügigen Anstieg über die Lebensdauer. 
Dies zeigt den Einfluss der Oberlast auf den anfänglichen Dehnungssprung sowie den Verlauf 
über die Lebensdauer. 
7.5.4 Traganteile 
Mithilfe der gemessenen Dehnungsverteilung im Querschnitt lassen sich die Teilschnittgrö-
ßen im Verbundträger berechnen. Zur Ermittlung der Spannungen und Normalkräfte in den 
Teilquerschnitten wurde das Hooke‘sche Gesetz verwendet. Über die Dehnungsverteilung im 
Stahlträger kann der Krümmungsgradient ermittelt werden, der multipliziert mit der Steifig-
keit des Stahlträgers das Stahlträgermoment Ma ergibt. Der Verbundträgeranteil berechnet 
sich über die zu übertragende Normalkraft N, die der Kraft in der Verbundfuge entspricht 
(siehe Gl. 7-1, rechts), multipliziert mit dem Hebelarm a zwischen den in den Schwerpunkten 
der Teilquerschnitten angreifenden Normalkräfte Nc und Na. Das Moment im Betongurt Mb 
kann gemäß [Bod98], Versuchsergebnissen aus [Hei11] sowie eigenen Untersuchungen ver-
nachlässigt werden. Der rechnerische Betongurttraganteil betrug in keinem Versuch mehr als 
5%. Für die Teilschnittgrößen im Verbundträger ergibt sich folgender Zusammenhang: 
aNMaNMMM aca   (Gl. 7-1) 
 
Die Auswertung der Traganteile des Verbundträgers und des Stahlträgers sind in Bild 7-7 
getrennt für die CL-Form (links) und die PZ-Form (rechts) im positiven Momentenbereich 
dargestellt. In den ersten 10.000 Lastwechseln trat bei dem Versuch CL-N+ ein Anstieg des 
Stahlträgeranteils auf, was auf die Verdichtung des Betons vor der Leiste zurückzuführen ist. 
Dementsprechend nahm der Verbundträgeranteil ab. Mit zunehmender Schädigung der Ver-
bundfuge lagerten sich die Traganteile weiter auf den Stahlträger um, sodass im Extremfall im 
Schnitt A kurz vorm Versagen der Stahlträger nahezu 100% des Momentes übernahm, da die 
Verbundfuge keine Kräfte mehr übertragen konnte. Die Traganteile des Versuchs PZ-N+ wa-
ren zu Beginn ähnlich wie im Träger CL-N+ verteilt. Da die Verbundfuge über die Versuchs-
dauer intakt blieb, war nahezu keine Veränderung der Traganteile festzustellen. Der verhält-
nismäßig geringe Verbundträgeranteil (30%) ist auf den geringen Hebelarm der inneren 
Kräfte (Abstand der Nulllinien der Querschnittsteile) zurückzuführen.  
  
Bild 7-7: Entwicklung der Teilschnittgrößen im Verbundträger; CL-N+ (links) und PZ-N+ (rechts) 
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7.5.5 Versagensmechanismus 
Trägerversuch CL-N+ wurde abgebrochen, da der Prüfzylinder nach 500.000 Lastwechseln 
die Weggrenze erreichte und im Bereich zwischen dem linken Auflager und Schnitt A Aus-
bruchkegel sichtbar wurden. Weiterhin war ein Riss in der Stahlleiste sichtbar in den Steg 
gewachsen.  
Zur näheren Untersuchung des Versagensmechanismus wurde der Träger entlang der Ver-
bundfuge aufgesägt. Die Betonmatrix unmittelbar vor der Leiste war augenscheinlich unbe-
schädigt, allerdings waren Ausstanzkegel in Richtung der Betonoberseite an den Zähnen 2, 3 
und 4 zu erkennen (Bild 7-8, oben). Die Zähne 2, 3 und 4 wiesen zudem Ermüdungsrisse mit 
einer Länge von bis zu 92 mm auf (Bild 7-8, unten). Bei den anderen Zähnen konnten keine 
Risse und auch keine plastischen Verformungen festgestellt werden. Nach Inspektion der 
Verbundfuge wurden die Zähne mit Rissen abgebrannt und die Rissoberflächen durch Ab-
trennen der Stahlrestfläche nach einem Stickstoffbad sichtbar gemacht, sodass die Rastlinien 
zu erkennen waren. Während sich in Zahn 4 eine Rastlinie bei einer Risslänge von 65 mm 
zeigte, konnten bei den Zähnen 2 und 3 keine Rastlinien entdeckt werden [P804]. 
 
Bild 7-8: Sägeschnitt des Versuchs CL-N+ 
Die hohen Oberlasten verursachten bei 258.000 LW ein zyklisches Ausstanzen, was zu einer 
Veränderung der Tragwirkung der Verbundmittel führte (Zunahme des Schlupfes und Umla-
gerung der Dübelkräfte). Die veränderte Tragwirkung führte zu höheren Beanspruchungen in 
den Stahlzähnen, die zum Anriss in Zahn 3 (zwischen 300.000 und 400.000 LW) sowie Zahn 
2 und 4 (zwischen 400.000 und 500.000 LW) führten. Durch den weiteren Rissfortschritt 
wurde die Tragfähigkeit der Verbundmittel so stark herabgesetzt, dass schließlich die Oberlast 
nicht mehr aufgenommen werden konnte. 
Augenscheinlich blieben die Verbundfugen der anderen Trägerversuche unversehrt (Säge-
schnitte und Rissbilder siehe Anhang A4.3). 
7.6 Versuchsergebnisse UHPC 
7.6.1 Durchbiegung und Schlupf 
In Bild 7-9 (links) ist die Entwicklung der Durchbiegungen in Feldmitte und unter den 
Lasteinleitungspunkten während der zyklischen Belastung dargestellt. In den ersten 30.000 
Lastwechseln ist ein leicht überproportionales Wachstum festzustellen. Anschließend stiegen 
die Durchbiegungen bis etwa 720.000 LW stetig an. Bis zu diesem Zeitpunkt war die Durch-
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biegung im Schnitt M erwartungsgemäß am größten und in den Schnitten C und D nahezu 
identisch. Anschließend wird diese Symmetrie durch ein stärkeres Ansteigen der Durchbie-
gung im Schnitt C aufgehoben. Bei etwa 930.000 LW war ein erneuter Anstieg in den Mes-
sungen der Wegaufnehmer aufgetreten.  
  
Bild 7-9: Entwicklung der Durchbiegung (links) und des Schlupfs (rechts)  
Eine anfängliche überproportionale Schlupfentwicklung kann bei Betrachtung der Messer-
gebnisse nicht festgestellt werden. Der gemessene Schlupf der einzelnen Schnitte blieb die 
ersten 260.000 LW nahezu konstant. Weiterhin zeigt die Auswertung der Schlupfentwicklung 
(Bild 7-9, rechts) die Aufhebung der Symmetrieeigenschaften nach diesen 260.000 LW. An-
schließend stieg der Schlupf in den Schnitten L und A der linken Trägerhälfte schneller an, als 
in den gleichen Schnitten der rechten Hälfte (R und F), die bis zum Versuchsende stetig leicht 
zunahmen. In den Schnitten L, A und B ist zudem eine signifikante Schlupfzunahme bei 
720.000 und 930.000 LW festzustellen, was den Beobachtungen der Durchbiegungsentwick-
lung entspricht.  
7.6.2 Dübelkräfte 
Bild 7-10 stellt die Entwicklung der Dübelkräfte über die Lebensdauer dar. Analog zu Kapitel 
7.5 sind zusätzlich die mittels Elastizitätstheorie ermittelten theoretischen Schubkräfte darge-
stellt. Diese entsprachen etwa 42% der statischen Tragfähigkeit Pmax aus den baugleichen sta-
tischen Push-Out Versuchen, die in [Hei11] durchgeführt wurden.  
Die experimentell ermittelten Kräfte stimmen zu Beginn mit den theoretischen Kräften nahe-
zu überein. Nach konstantem Verlauf zu Beginn waren erste Umlagerungen in der linken Trä-
gerhälfte nach 600.000 LW zu verzeichnen (Bild 7-10, links). Während sich die Zähne 3 und 
4 den Kräften entzogen, stieg die Kraft in den innen angeordneten Zähnen 5 und 6 an. Nach 
800.000 LW verstärkt sich dieser Effekt extrem und die Dübelkraftzu- bzw. –abnahme ver-
läuft überproportional. Die Dübelkräfte der Zähne 13 und 14 der rechten Trägerhälfte (Bild 
7-10, rechts) nahmen über die Lastwechsel dagegen stetig zu und die der Zähne 11 und 12 
blieb nahezu konstant.  
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Bild 7-10: Entwicklung der Dübelkräfte; linke Trägerhälfte (links) und rechte Trägerhälfte (rechts) 
7.6.3 Stahlzahnspannungen 
Tangential zur höchstbeanspruchten Stelle wurde in 5 mm Abstand zur Außenkante an aus-
gewählten Zähnen DMS appliziert (Bild 7-2), um die auftretenden Dehnungen bzw. Spannun-
gen messen zu können. Die Spannungen in den Zähnen 1 und 3 der linken Trägerhälfte sowie 
14 und 16 der rechten Trägerhälfte sind in Bild 7-11 jeweils für die Ober- und Unterlast dar-
gestellt. Die Messstellen der anderen Zähne fielen bereits beim statischen Anfahren aus. In 
den ersten 100.000 LW sind die Spannungen bei Oberlast sowie die Spannungsamplituden 
der symmetrisch angeordneten Dübel, die theoretisch der gleichen Belastung ausgesetzt sind 
(Zähne 1 / 16 und 3 / 14), nahezu identisch. Der DMS von Zahn 14 fällt anschließend aus, 
was auf die mechanische Beanspruchung durch den Beton und nicht auf eine Schädigung im 
Stahlzahn zurückzuführen ist. Bei Betrachtung der Stahlzahnspannungen der linken Träger-
hälfte (Bild 7-11, links) wird deutlich, dass Umlagerungen von Zahn 1 auf Zahn 3 stattfinden, 
die zu einem starken Anstieg der Spannungen in Zahn 3 führten.  
  
Bild 7-11: Entwicklung der Stahlzahnspannungen; linke Trägerhälfte (links) und rechte Trägerhälfte 
(rechts) 
7.6.4 Dehnungsverteilung über den Querschnitt und Dehnungssprung 
In Bild 7-12 sind die Dehnungen über die Trägerhöhe zu verschiedenen Versuchszeitpunkten 
dargestellt. Da das Versagen, wie bereits beschrieben, auf der linken Trägerhälfte eingeleitet 
wurde, sind hier lediglich die Schnitte A (Bild 7-12, links) und C (Bild 7-12, rechts) abgebil-
det. Die Dehnungsmessungen der anderen Schnitte sind dem Anhang A4.3 zu entnehmen. Die 
Dehnungsverteilung in Schnitt A zeigt, dass der UHPC-Gurt bis zum Versuchsende über-
drückt blieb. Ohnehin ist lediglich eine geringe Veränderung der Dehnungsverteilung über die 
Lastwechselzahl festzustellen. Daher lag auch die Nulllinie über die Versuchsdauer etwa an 
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der gleichen Stelle. In Schnitt C sind erwartungsgemäß von Beginn an größere Dehnungen 
aufgetreten. Bis etwa 600.000 LW nahmen die Dehnungen an den Randfasern unwesentlich 
zu und die Lage der Nulllinie veränderte sich nicht nennenswert. Ab diesem Zeitpunkt trat 
eine signifikante Vergrößerung der Dehnung im Stahlsteg auf, wohingegen die Dehnung im 
Flansch nur geringfügig zunahm. Da auch die Dehnungen in den Randfasern des Betongurts 
nur wenig zunahmen, ist eine Vergrößerung des Dehnungssprungs in der Verbundfuge zu 
verzeichnen. 
  
Bild 7-12: Dehnungsverteilung im Querschnitt in den Schnitten A (links) und C (rechts) 
Bild 7-13 zeigt die Entwicklung des Dehnungssprungs in der Verbundfuge über die Last-
wechsel n in den verschiedenen Schnitten. Analog zu den Versuchen mit Normalbeton zeigt 
sich ein ähnlicher Verlauf zum Schlupf. Dies ist besonders im Schnitt B auffällig. An der 
rechten Trägerhälfte blieb der Dehnungssprung in Schnitt E nahezu konstant, wohingegen in 
Schnitt F ein geringer Zuwachs über die Lastwechsel gemessen wurde.  
  
Bild 7-13: Entwicklung des Dehnungssprunges des Trägerversuchs mit Obergurt aus UHPC; linke 
Trägerhälfte (links) und rechte Trägerhälfte (rechts) 
7.6.5 Traganteile 
Die Auswertung der Traganteile ist in Bild 7-14 getrennt für den Verbundträger- und Stahl-
trägeranteil dargestellt. Bei Versuchsbeginn wurde etwa ¾ der Oberlast über den Verbundträ-
ger und ¼ über den Stahlträger abgetragen. Dies deckt sich mit den Ergebnissen von 
HEINEMEYER [Hei11], in der ein baugleicher Träger unter statischen Lasten getestet wurde. 
Der hohe Verbundträgeranteil ist durch den großen Hebelarm zwischen Betondruck- und 
Stahlzugkraft begründet. Mit zunehmender Schädigung der Verbundfuge lagerten sich die 
Traganteile auf den Stahlträger um, was insbesondere an der linken Trägerhälfte zu erkennen 
ist (Bild 7-14, links). Auffällig ist dies in Schnitt B, in dem am Versuchsende der Stahlträger-
anteil höher war als der Verbundträgeranteil. Die Umlagerung begann bei etwa 800.000 LW. 
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An der rechten Trägerhälfte ist dieses Verhalten nicht oder nur bedingt festzustellen. Ledig-
lich in Schnitt F ist nach etwa 100.000 und 800.000 LW ein Zuwachs des Stahlträgermomen-
tes zu beobachten.  
  
Bild 7-14: Entwicklung der Teilschnittgrößen im Verbundträger; linke Trägerhälfte (links) und rechte 
Trägerhälfte (rechts) 
7.6.6 Versagensart 
Bild 7-15 zeigt die einzelnen teils stark beschädigten Puzzlezähne im Sägeschnitt entlang der 
Verbundfuge des Trägers PZm-U+. Die größten Schädigungen konnten bei den äußeren Zäh-
nen der linken Trägerhälfte verzeichnet werden (Zähne 1 bis 4). In den Verbundmittel 5 und 6 
konnten keine Risse detektiert werden. Die rechte Trägerhälfte zeigte einen etwas geringeren 
Schädigungszustand. In den außenliegenden Zähnen 13, 15 und 16 konnten Risse detektiert 
werden, wobei lediglich der Riss in Zahn 16 stark ausgeprägt war und in den Steg hinein rag-
te. An den Zähnen 11, 12 und 14 konnte auch mit Hilfe des Magnetpulververfahrens kein Riss 
diagnostiziert werden. 
 
Bild 7-15: Sägeschnitt des Versuchs PZm-U+ 
In Anlehnung an die Versuche mit Betongurt aus Normalbeton wurden die Rissflächen des 
Stahls auf Rastlinien untersucht. Durch Reibung der Rissflächen gegeneinander wurden die 
Rastlinien allerdings so beschädigt, sodass hierüber nicht auf die Anrisszeitpunkte geschlos-
sen werden konnte.  
Daher werden der Anrisszeitpunkte analog zu den Abscherversuchen (vgl. auch Kapitel 
5.10.3) über die Auswertung der Schlupfschwingbreiten abgeschätzt. Anhand des Anstieges 
im Schnitt L kann davon ausgegangen werden, dass der Anriss der äußeren Zähne 1 und 2 auf 
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der linken Trägerhälfte spätestens bei n = 220.000 LW aufgetreten ist. Diese Art der Auswer-
tung lässt weiter die Bestimmung des Anrisses der Zähne 3 und 4 über die Messung der 
Schlupfschwingbreite im Schnitt B bei spätestens n = 290.000 LW zu (Bild 7-16, links). Der 
Anriss in Zahn 16 der rechten Trägerhälfte kann bei n = 260.000 LW angenommen werden.  
  
Bild 7-16: Entwicklung der Schlupfschwingbreiten; linke Trägerhälfte (links) und rechte Trägerhälfte 
(rechts) 
7.7 Zusammenfassung 
Die Ergebnisse der Trägerversuche mit Normalbetonobergurt unter Ermüdungsbeanspruchung 
lassen sich wie folgt zusammenfassen: 
 Die maßgebende Versagensursache des Trägers CL-N+ war zyklisches Ausstanzen. 
Bei den anderen Trägern wurde eine stetige Schlupfzunahme aufgezeichnet. 
 Die Schlupfentwicklung war in allen Versuchen geprägt durch eine anfängliche über-
proportionale (zwischen 50.000 und 120.000 LW) und anschließende stetige Zunah-
me, analog zur Verzerrungsevolution von Beton. Im Versagensfall stellte sich zusätz-
lich eine dritte Phase mit steilem Anstieg des Schlupfs ein. 
 Über die Lebensdauer konnte zum einen eine Vergrößerung des Schlupfs und zum an-
deren eine über die Lebensdauer nahezu konstante Dübelkraft ermittelt werden, was 
auf eine überwiegende Kraftregelung der Verbundfuge der untersuchten Querschnitts-
geometrie hindeutet, solange kein Riss im Stahl entsteht. 
 Unabhängig vom Verdübelungsgrad stellte sich in allen Trägern ein Dehnungssprung 
in der Verbundfuge ein. Dieser nahm mit zunehmender Lastwechselspielzahl und 
gleichzeitiger Verdichtung des Betons vor der Leiste zu.  
 Die Annahme eines starren Verbundes kann unter Ermüdungsbeanspruchung aufgrund 
der kontinuierlichen Verdichtung des Betons im Lasteinleitungsbereich zu einem Si-
cherheitsdefizit bei der Bemessung führen. 
 Durch die Veränderung des Dehnungssprunges lagerten sich die Teilschnittgrößen 
vom Verbundträger auf den Stahlträger um, sodass dieser in den Randfasern einer hö-
heren Belastung ausgesetzt war, als rechnerisch unter Annahme einer starren Verbund-
fuge angenommen. 
 
Zusätzlich können folgende Erkenntnisse zum Einsatz der modifizierten Puzzleleiste 
(PZ_mod) im Betongurt aus UHPC festgehalten werden: 
 Der Träger PZm-U+ versagte durch Stahlermüdung. Es wurden Risse an insgesamt 
sieben Zähnen detektiert. 
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 Trotz geringer Schubkräfte von etwa 42% der statischen Tragfähigkeit entstanden in 
den vier äußeren Zähnen der linken und den beiden äußeren Zähnen der rechten Trä-
gerhälfte Risse im Verbundmittel. Auf der linken Trägerhälfte scherten die Zähne so-
gar vollständig ab. Zurückzuführen ist dieses Verhalten auf eine hohe Spannungskon-
zentration durch den geringen Radius der Verbundmittelgeometrie. 
 Das anfängliche überproportionale Wachstum war bei UHPC bereits nach etwa 50.000 
LW komplett abgeschlossen und auf einem deutlich niedrigerem Niveau als bei Nor-
malbeton.  
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8 Theoretische Untersuchungen zu den zyklischen Trägerversu-
chen 
8.1 Allgemeines 
Die Simulation eines Verbundträgers mit geometrisch vollständiger Abbildung der Verbund-
dübelleiste und nichtlinearen Materialgesetzen in einem dreidimensionalen Finite-Elemente-
Modell ist sehr aufwändig und in der Ingenieurpraxis nicht praktikabel [Cla14]. Dies gilt ei-
nerseits für die statische Systemanalyse und andererseits noch viel mehr für die Simulation 
der Betonschädigung unter Ermüdungsbeanspruchung. Daher wird in diesem Kapitel ein Mo-
dell zur Berücksichtigung der Betonschädigung vorgestellt, das als nicht-lineares Federgesetz 
in praxistauglichen FE-Programmen verwendet werden kann. Die sich unter Ermüdungsbean-
spruchung einstellenden Lasten erlauben sowohl für den Baustahl als auch für den Betongurt 
die Annahme eines elastischen Materialverhaltens. In der vorliegenden Arbeit wird auf das 
Finite-Elemente Programm InfoCAD [Inf13] zurückgegriffen.  
 
Bild 8-1: Ablauf bei der Trägerberechnung 
Mithilfe der in Kapitel 6.2 auf Grundlage von kraftgeregelten zyklischen Abscherversuchen 
und umfangreichen numerischen Untersuchungen hergeleiteten Ansätze können der inelasti-
sche Schlupf in sowie die Verbundmittelsteifigkeiten (Cstat und Chys) in Abhängigkeit aller 
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relevanten last-, material- und geometrieabhängigen Parameter realitätsnah abgebildet wer-
den. Das Vorgehen bei der Ermittlung der maßgebenden Steifigkeiten und der Größe des 
inelastischen Schlupfs zur Herleitung einer ZDKL ist in Bild 8-1 (a) bis (e) schematisch zu-
sammengefasst.  
Die Auswertungen der Trägerversuche in Kapitel 7.5.1 haben gezeigt, dass die Dübelkräfte 
der Verbunddübelleiste einerseits über die Lebensdauer nahezu konstant bleiben, der Schlupf 
und daraus folgend die Durchbiegung andererseits zunehmen, sofern kein Riss in der Stahl-
leiste entsteht. Es kann somit angenommen werden, dass in der Verbundfuge bei Verwendung 
von Verbunddübelleiste größtenteils eine Kraftregelung vorliegt. Diese Annahme ist wesent-
lich für die nachfolgend beschriebene Modellvorstellung.  
8.2 Simulationsverfahren 
Zur Simulation von Verbundträgern werden zwei Varianten vorgestellt, die unterschiedliche 
Untersuchungsziele verfolgen. Variante 1 dient primär der Nachrechnung der Trägerversuche 
im Hinblick auf Schlupf und Durchbiegung und besteht aus mehreren Berechnungsschritten. 
Bei Variante 2 hingegen kann der Verbundträger mit lediglich einer Berechnung im Hinblick 
auf die Ermüdungsschädigung vom Beton beurteilt werden („Single-Step-Methode“). Diese 
„Single-Step-Methode“ wird aufgrund ihrer einfachen Handhabung für die Praxisanwendung 
empfohlen.  
 
Bild 8-2: Variante 1: Nachrechnung (links); Variante 2: „Single-Step-Methode“ (rechts) 
Variante 1 
Um einen Verbundträger nachzurechnen, wird eine Berechnungsmethodik in Anlehnung an 
den Versuchsablauf entwickelt (Bild 8-2, links, Variante 1) und nachfolgend exemplarisch für 
die Simulation der Schlupfentwicklung beschrieben. Die auftretenden Dübelkräfte bei Ober- 
und Unterlast werden über eine vorgeschaltete Simulation unter Annahme einer elastischen 
Federkennlinie mit der Steifigkeit Cstat ermittelt. Diese Dübelkräfte werden über die gesamte 
Lebensdauer eines Verbundträgers als konstant angenommen und zur Berechnung des jewei-
ligen inelastischen Schlupfs in bzw. der Hysteresensteifigkeit Chys herangezogen. Im Berech-
nungsschritt 1 (Bild 8-2, links) werden die Relativverschiebungen zwischen Stahl und Beton 
bei Oberlast an den relevanten Stellen unter Verwendung von Cstat entnommen. Der Schlupf 
innerhalb einer Hysterese hys kann anschließend über die Einführung eines neuen Koordina-
tensystems berechnet werden. Dafür wird eine weitere Berechnung auf Grundlage der Hyste-
resensteifigkeit Chys als Federsteifigkeit durchgeführt. Als Last wird P‘ = P verwendet, um 
schließlich die Verformung bei Unterlast aus Subtraktion des Wertes bei Oberlast zu erhalten 
(Berechnungsschritt 2). Anschließend beginnt die eigentliche Ermüdungsbeanspruchung im 
 189 
Versuch, was in der Berechnung durch Verwendung der in Kapitel 6.2 beschriebenen ZDKL 
unter Annahme der Hysteresensteifigkeit Chys für die elastischen Äste erfolgt. Die globale 
Belastung orientiert sich weiterhin an das P‘-‘-Koordinatensystem, wobei zur Berechnung 
des elastischen Schlupfs die Dübeloberlast Po des Systems verwendet wird. Die resultierenden 
Verformungsgrößen (z.B. u,cyc, o,cyc) ergeben sich aus der konsequenten Verfolgung des in 
Bild 8-2 (links) verfolgten Pfads (Berechnungsschritte 3 und 4). Zur Berechnung der Träger-
durchbiegungen kann ein identisches Vorgehen angewendet werden. 
Variante 2 
Der große Vorteil der „Single-Step-Methode“ (Variante 2) gegenüber der in Variante 1 be-
schriebenen reinen Trägernachrechnung liegt in der Beurteilung des Einflusses der Beton-
schädigung im Verbundträger auf Grundlage einer einzelnen statischen Berechnung. Somit 
können neben dem Schlupf und der Durchbiegung auch alle relevanten Ermüdungsnachweise 
des Baustahls und des Betons auf Basis realitätsnaher Verhältnisse geführt werden. Die Ver-
größerung des inelastischen Schlupfs über die Lastwechselspielzahl führt zu Spannungsumla-
gerungen im Querschnitt und im System, die mithilfe der „Single-Step-Methode“ berücksich-
tigt werden kann. 
Das Federgesetz besteht bei dieser Methode aus einer nichtlinearen Beziehung und setzt sich 
aus einem kraftlosen Anteil, der über den inelastischen Schlupf in berechnet wird, und einem 
elastischen Anteil zusammen (Bild 8-2, rechts). Für die Steifigkeit des elastischen Anteils C 
sollte bei der Trägernachrechnung sowie beim Durchbiegungsnachweis die statische Steifig-
keit des Verbundmittels Cstat verwendet werden. Zur Ermittlung der ermüdungswirksamen 
Spannungen wird die Hysteresensteifigkeit Chys herangezogen.  
8.3 Numerische Untersuchungen 
8.3.1 Allgemeines 
In Kapitel 7 wurde von fünf zyklischen Verbundträgerversuchen berichtet. Bei zwei Trägern 
(CL-N+ und PZ-U+) entstanden aufgrund der hohen Dübelkraftschwingbreiten Risse im Stahl 
der Verbundmittel, was wiederum starke Umlagerungsprozesse im System hervorgerufen hat. 
Da das vorgestellte Modell lediglich die Verdichtung des Betons berücksichtigt und die Riss-
bildung im Stahl nicht erfasst, wird auf die Nachrechnung dieser beiden Träger verzichtet.  
Da die zyklische Dübelkennlinie (ZDKL) lediglich für die CL-Form geschlossen hergeleitet 
werden konnte, liegt der Fokus der numerischen Untersuchungen auf dem Versuch CL-N-. 
Für die PZ-Form fehlt der funktionale Zusammenhang zwischen Hysteresensteifigkeit Chys 
und statischer Steifigkeit Cstat, sodass für die Hysteresensteifigkeit der PZ-Form eine Annah-
me getroffen werden musste (vgl. Kapitel 8.3.4).  
8.3.2 Modellierung von Verbundträgern 
Die in Kapitel 7 vorgestellten Verbundträger mit Betongurt aus Normalbeton, bei denen kein 
Anriss in der Verbunddübelleiste detektiert werden konnte (PZ-N+, PZ-N- und CL-N-), wur-
den jeweils in einem Schalenmodell abgebildet. Dabei wurden der Flansch und der Steg des 
Stahlträgers mit den jeweiligen Dicken und Abmessung unter Vernachlässigung des Ausrun-
dungsradius als Schalenelemente simuliert (Bild 8-4). Es wurden die Materialkennwerte eines 
Baustahls S355 verwendet. Im positiven Momentenbereich wurde für den Betongurt die Stei-
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figkeit des in den versuchsbegleitenden Materialproben ermittelten Elastizitätsmoduls ver-
wendet. Die Verbundmittel (sowohl die PZ- als auch die CL-Form) wurden als nichtlineare 
Federelemente berücksichtigt. Die Übertragung der Verbundmittelkraft in den Betongurt 
wurde vereinfacht auf halber Verbunddübelhöhe angenommen. Vergleichsrechnungen haben 
gezeigt, dass auch die Modellierung mit einfachen Balkenmodellen möglich ist.  
Bei den Versuchen im negativen Momentenbereich wurde die Steifigkeit des gezogenen Be-
tongurts unter Berücksichtigung der Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen (engl.: „ten-
sion stiffening“) in Anlehnung an [Zil09] berücksichtigt. Durch das „tension stiffening“ wird 
die Stahldehnung gegenüber dem reinen Zustand II reduziert und die Spannungs-Dehnungs-
Beziehung in vier Bereiche unterteilt (Bild 8-3, links), wobei das Fließen des Stahls im Ge-
brauchszustand nicht relevant wird.  
 
Bild 8-3: Spannungs-Dehnungs-Beziehung eines Zugstabs; Zusammenhang zwischen Spannun-
gen und mittleren Dehnungen (links) und Definition von Es,eff (rechts), nach [Zil09] 
Unter Annahme eines abgeschlossenen Rissbildes wird die Steifigkeit des gezogenen Stahlbe-
tongurtes über einen wirksamen, beanspruchungsabhängigen Betonstahl-E-Modul Es,eff (Bild 
8-3, rechts) ermittelt: 
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(Gl. 8-1) 
Der Völligkeitsbeiwert t wird unter Annahme konstanter Verbundspannungen sowie dem 
mittleren Rissabstand (srm  2/3  sr,max) vereinfacht mit t = 0,4 berücksichtigt. Die Material-
kennwerte des Betonstahls (E-Modul Es) und des Betons (Zugfestigkeit fct) wurden nach 
[EN1992] ermittelt. Die Betonstahlspannung im Zustand II s2 wird in Abhängigkeit des Be-
anspruchungsniveaus ermittelt. 
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Bild 8-4 zeigt das diskretisierte Schalenmodell des Verbundträgers CL-N- im FE-Programm 
InfoCAD [Inf13]. Die Auflagerung erfolgte analog zum Versuch an den Enden des Stahlträ-
gers und die Belastung wurde als Knoteneinzellast abgebildet. 
 
Bild 8-4: Aufbau des FE-Modells CL-N- 
Neben den Untersuchungen am Schalenmodell wurden vergleichende Berechnungen mit ei-
nem reinen Balkenmodell durchgeführt. Sowohl für Durchbiegung und Schlupf als auch für 
Dübelkraft und Spannungen im Stahlträger waren die Ergebnisse in beiden Modellen nahezu 
identisch. Dadurch konnte gezeigt werden, dass die punktuelle Anbindung der Federn an die 
Schalen aufgrund der linear-elastischen Abbildung der Materialien keinen Einfluss auf die in 
dieser Arbeit untersuchten Parameter hat.  
8.3.3 Simulation des Trägers CL-N- 
Nachfolgend werden die Simulationsergebnisse des Trägers CL-N- detailliert erläutert, da 
dies der einzige Träger ist, bei dem das vorgestellte Modell vollständig und ohne weitere An-
nahmen anwendbar ist.  
  
Bild 8-5: Dübelkräfte aus FE mit C = Cstat und C =  und aus dem Versuch; Oberlast (links) und 
Unterlast (rechts), CL-N-  
Voraussetzung für die Anwendung des Modells ist die Kenntnis der jeweiligen Dübelkräfte 
bei Ober- und bei Unterlast. In Bild 8-5 sind die Dübelkräfte aus der FE-Berechnung 
(C = Cstat sowie C = ) und aus dem jeweiligen Versuch dargestellt. Aufgrund der hohen Stei-
figkeit der Verbunddübelleiste führt eine weitere Vergrößerung der Steifigkeit zu keiner nen-
nenswerten Veränderung der Dübelkraft. Die geringe Anzahl an Messschnitten und damit 
verbundenen messbaren Dübelkräften lässt keine eindeutige Aussage zum Vergleich zwischen 
Modell und Versuch zu.  
 192 
 (a) Variante 1 Durchbiegung bei Oberlast (b) Variante 2 Durchbiegung bei Oberlast 
  
(c) Variante 1 Durchbiegung bei Unterlast (d) Variante 2 Durchbiegung bei Unterlast 
  
(e) Variante 1 Schlupf bei Oberlast (f) Variante 2 Schlupf bei Oberlast 
  
(g) Variante 1 Schlupf bei Unterlast (h) Variante 2 Schlupf bei Unterlast 
  
Bild 8-6: Vergleich aus Versuch und Simulation, Variante 1 (links) und Variante 2 (rechts) 
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Die Simulationsergebnisse der in Kapitel 8.3.1 vorgestellten Varianten 1 und 2 sind in Bild 
8-6 bezüglich der Entwicklung der Durchbiegungen und des Schlupfes über die Lastwechsel-
spielzahl vergleichend mit den Versuchsergebnissen dargestellt. Im Versuchsträger entwickel-
ten sich sowohl die Durchbiegungen als auch der Schlupf auf der linken und der rechten Trä-
gerhälfte unterschiedlich, was auf unterschiedliche Schädigungsentwicklungen zurückzufüh-
ren ist. In Bild 8-6 ist der Streubereich der symmetrisch angebrachten Messstellen farblich 
hinterlegt. 
Insgesamt ergeben sich für beide Varianten bei Simulation der Oberlast sowohl für die 
Durchbiegung (Bild 8-6 (a), (b)) als auch für den Schlupf (Bild 8-6 (c), (d)) zufriedenstellende 
Ergebnisse. Erwartungsgemäß kann bei Variante 1 auch die Durchbiegung (Bild 8-6 (c)) und 
der Schlupf (Bild 8-6 (g) bei Unterlast sehr gut abgebildet werden. Bei der „Single-Step-
Methode“ wird sowohl die Durchbiegung als auch der Schlupf bei Unterlast leicht unter-
schätzt. Genau in dieser Unterschätzung liegt der generelle Unterschied zur Variante 1, in der 
der Versuchsablauf simuliert wurde. Bild 8-2 (rechts) zeigt zur Verdeutlichung den Vergleich 
beider Varianten, der zeigt, dass die Zielgröße bei Erreichen der Unterlast (z.B. u,cyc) von 
Variante 2 um u,cyc geringer ist als bei Variante 1. 
  
Bild 8-7: Vergleich der Spannungen im Steg bei Ober- (links) und Unterlast (rechts) 
Die Spannungen im Baustahl des Trägers CL-N- wurden unter Verwendung der „Single-Step-
Methode“ berechnet. In Bild 8-7 sind die gemessenen Spannungen im Steg des Baustahlpro-
fils vergleichend zu den Berechnungsergebnissen dargestellt. Während die Simulation bei 
Oberlast sowohl in der Form (Überproportionaler Anstieg in Phase 1 und kontinuierlicher 
Anstieg in Phase 2) als auch in der Größenordnung (Bild 8-7, links) die Messwerte zufrieden-
stellend reproduziert, unterschätzt die Simulation die Spannungen bei Unterlast (Bild 8-7, 
rechts).  
  
Bild 8-8: Vergleich der Spannungen im Flansch bei Ober- (links) und Unterlast (rechts) 
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Die „Single-Step-Methode“ liegt demnach zur Ermittlung der ermüdungsrelevanten Spannun-
gen des Baustahls auf der sicheren Seite, da die Spannungen bei Unterlast geringer sind und 
somit höhere Spannungsamplituden liefert.  
Die Stahldruckspannungen im Flansch hingegen werden bei Oberlast (Bild 8-8, links) und bei 
Unterlast zufriedenstellend abgebildet (Bild 8-8, rechts). 
8.3.4 Simulation der Träger mit Puzzleleisten 
Aufgrund der geringen Anzahl an Abscherversuchen mit PZ-Form konnte für diese Ver-
bundmittelgeometrie kein Zusammenhang zwischen der Hysteresen- Chys und der statischen 
Steifigkeit Cstat hergeleitet werden. Daher wurden die Lasten in den Einzelabscherversuchen 
so gewählt, dass sie in etwa den Verhältnissen in den Trägern mit PZ-Form entsprechen. In 
Bild 8-9 sind die auf Grundlage der statischen Steifigkeit Cstat ermittelten Dübelkräfte im 
Verbundträger im Vergleich zu den jeweiligen Ober- und Unterlasten aus den beiden Versu-
chen im SPOT mit PZ-Form dargestellt. Auf Grundlage dieser Zusammenhänge zwischen 
Abscherversuch und Träger wird nachfolgend zur Berechnung des inelastischen Schlupfes bei 
allen Zähnen die mittlere Hysteresensteifigkeit aus den Versuchen im SPOT 
(Chys,mean = 19.750 kN/cm) verwendet.  
  
Bild 8-9: Dübelkräfte aus FE; PZ-N+ (links) und PZ-N- (rechts) 
Die Träger mit Puzzleleisten wurden mithilfe der „Single-Step-Methode“ abgebildet. Der 
Vergleich der Durchbiegungen in den Schnitten B, C, und M zwischen Messung im Versuch 
und Modell ist jeweils für die Oberlast in Bild 8-10 getrennt für den Träger PZ-N+ (links) und 
PZ-N- (rechts) dargestellt.  
  
Bild 8-10: Durchbiegungen bei Oberlast aus FE und Versuch; PZ-N+ (links) und PZ-N- (rechts) 
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Insbesondere in den ersten 200.000 LW sind die Simulationsergebnisse zufriedenstellend, 
allerdings scheint der gewählte Ansatz die Durchbiegung mit zunehmender Lastwechselspiel-
zahl leicht zu unterschätzen.  
Deutlicher wird dies beim Vergleich der Schlupfentwicklungen (Bild 8-11). Durch die für alle 
Zähne angenommene Hystersensteifigkeit Chys aus den Einzelabscherversuchen wird die 
Schlupfzunahme für beide Verbundträger mit Verbunddübelleisten in PZ-Form unterschätzt. 
Auffällig ist, dass beim Versuch PZ-N+ sowohl die Größenordnung als auch die Schlupfent-
wicklung im Schnitt B gut übereinstimmen (Bild 8-11, links), da dort die Dübelkräfte am bes-
ten durch die Versuche im SPOT simuliert werden (Bild 8-9, links).  
  
Bild 8-11: Schlupf bei Oberlast aus FE und Versuch; PZ-N+ (links) und PZ-N- (rechts) 
8.4 Zusammenfassung 
Zur Bemessung von Verbundträger mit Verbunddübelleisten unter Ermüdungsbeanspruchung 
wird zur Berücksichtigung der Betonschädigung ein linear-elastisches FE-Modell vorgeschla-
gen, das die Materialeigenschaften über die Elastizitätsmoduln des Baustahls und des Betons 
unter Berücksichtigung der Mitwirkung zwischen den Rissen berücksichtigt. Die Verbundmit-
tel können als Federelemente mit nichtlinearer Kennlinie in Trägerlängsrichtung abgebildet 
werden. Die in Kapitel 6.2 hergeleitete zyklische Dübelkennlinie wird in Abhängigkeit der 
Lastwechselspielzahl n implementiert. Als Verbundmittelsteifigkeit sollte im Grenzzustand 
der Gebrauchstauglichkeit (z.B. Durchbiegung) die statische Steifigkeit Cstat verwendet wer-
den. Die Ermüdungsnachweise des Baustahls und des Betons dürfen auf Grundlage der Hys-
teresensteifigkeit Chys geführt werden. Die zur Ermittlung des inelastischen Schlupfs in und 
der Verbundmittelsteifigkeiten (Chys) erforderlichen Dübelkräfte können bspw. mittels einer 
vorgeschalteten Berechnung und linearem Federgesetz ermittelt werden.  
Mithilfe der „Single-Step-Methode“ auf Grundlage reiner Kraftregelung der Verbundfuge 
können für jede beliebige Lastwechselspielzahl mit nur einer Berechnung alle relevanten 
Nachweise unter Berücksichtigung der Schädigung und der damit verbundenen Verdichtung 
des Betons geführt werden. Dies kann zu Umlagerungen im Querschnitt führen, die durch den 
beschriebenen Ansatz erfasst werden.   
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9 Zusammenfassung und Ausblick  
Im Bereich kleiner und mittlerer Spannweiten werden vorgefertigte Stahl-Beton-
Verbundkonstruktionen aufgrund ihrer hohen Tragfähigkeit bei gleichzeitig filigranen Quer-
schnitten immer häufiger verwendet. Die Übertragung der hohen Schubkräfte kann dabei ide-
alerweise über Verbunddübelleisten erfolgen. Die Vorteile von Verbunddübelleisten gegen-
über Kopfbolzendübeln liegen insbesondere in der höheren Tragfähigkeit und einer größeren 
Verbundmittelsteifigkeit. Es kann außerdem auch bei Verwendung hochfester und ultrahoch-
fester Materialien von einem ausreichend duktilen Verformungsvermögen unter statischer 
Belastung gesprochen werden. Während das statische Tragverhalten von Verbunddübelleisten 
bereits umfangreich erforscht wurde, bestehen insbesondere im Hinblick auf das Ermüdungs-
verhalten dieser neuartigen Verbundmittel offene Fragen. Im Rahmen dieser Arbeit wird der 
Einsatz von Verbunddübelleisten in Betongurten aus Normalbeton und ultrahochfestem Beton 
(UHPC) untersucht und Modelle zur Beschreibung des Ermüdungsverhaltens vorgestellt. 
Die Anwendung von Verbunddübelleisten in Verbundkonstruktionen mit Gurten aus Normal-
beton ist für die CL- (Klothoidenleiste) und PZ-Form (Puzzleleiste) in einer „Allgemeinen 
bauaufsichtlichen Zulassung“ (AbZ) [DIBt13] geregelt. Das darin enthaltene Bemessungs-
konzept behandelt sowohl statische als auch zyklische Beanspruchungen. Während das Kon-
zept für alle relevanten statischen Versagensarten und für Stahlermüdung auf einer ausrei-
chenden Datengrundlage basiert, wird die Sicherstellung einer schubstarren Verbundfuge 
konservativ über die Beschränkung der Teilflächenpressung im Lasteinleitungsbereich der 
Verbunddübelleiste geregelt. In dieser Arbeit wird ein Ansatz zur expliziten Berücksichtigung 
der Schlupfzunahme infolge Betonermüdung vorgestellt. 
Infolge zyklischer Belastung wird der Beton im Lasteinleitungsbereich der Verbunddübelleis-
te mit steigender Lastwechselspielzahl zunehmend verdichtet und es entsteht sukzessive 
inelastischer Schlupf, sodass nicht mehr von einer schubstarren Verbundfuge ausgegangen 
werden kann. Der inelastische Schlupf führt im Verbundträger zu Umlagerungen zwischen 
den Verbundpartnern Beton und Stahl sowie entlang der Verbundfuge. Zur Beschreibung des 
Schlupfwachstums wurden in der vorliegenden Arbeit zyklische Abscherversuche in zwei 
verschiedenen Versuchsständen durchgeführt. Es konnte gezeigt werden, dass die Schlupf-
entwicklung, sofern kein Anriss im Stahlzahn auftritt, von der Verdichtung des mehraxial 
beanspruchten Betons im Bereich der Lasteinleitung geprägt ist und einen zweiphasigen Ver-
lauf aufweist. Ein instabiles Risswachstum, wie es der Phase 3 der zyklischen Kriechkurve 
von Beton entspricht, konnte bis zum Versuchsabbruch nicht beobachtet werden. Der Ge-
samtschlupf setzte sich aus einem elastischen und einem inelastischen Anteil zusammen. Der 
Schlupfzuwachs war sowohl in Phase 1 als auch in Phase 2 primär von der aufgebrachten 
Oberlast abhängig. Als weitere signifikante Parameter für die Ermüdungsbeanspruchung 
konnten die Verbundmittelsteifigkeiten identifiziert werden. Hier ist zwischen der statischen 
Steifigkeit, die sich bei einer statischen Wiederbelastung nach zyklischer Vorbelastung ein-
stellt, und der Hysteresensteifigkeit innerhalb einer Hysterese zu unterscheiden. Die Hystere-
sensteifigkeit wird nennenswert durch die Lastschwingbreite beeinflusst. Beide Steifigkeiten 
können über die Lebensdauer näherungsweise als konstant angenommen werden.  
Die Zunahme des inelastischen Schlupfs infolge der Betonschädigung und die über die Le-
bensdauer konstanten Verbundmittelsteifigkeiten sind die primären Eingangsgrößen für eine 
repräsentative zyklische Dübelkennlinie. Der inelastische Schlupf kann über eine Potenzfunk-
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tion in Abhängigkeit der Oberlast und der Hysteresensteifigkeit beschrieben werden. Zur Be-
rechnung der Hysteresensteifigkeit wird ein Zusammenhang zwischen der statischen Steifig-
keit und der Lastschwingbreite hergestellt. Die für die Steifigkeit relevanten Einflussgrößen, 
die experimentell nicht untersucht werden konnten, wurden mithilfe nichtlinearer Finite-
Elemente Berechnungen bestimmt. Die Ergebnisse der experimentellen und theoretischen 
Untersuchungen zeigen, dass die Steifigkeit in erster Linie durch die Stegdicke tw und den E-
Modul des Betons Ec beeinflusst wird, sofern ein Mindestabstand der oberen Bügelbewehrung 
(„Brillenbügel“) eingehalten wird. Auf Grundlage dieser Erkenntnis wird ein mechanisches 
Federmodell vorgestellt, das die Steifigkeit der Verbunddübelleiste durch eine Reihenschal-
tung von Federn abbildet. Die Steifigkeit des Stahlzahns setzt sich dabei aus einer Biege- und 
einer Schubsteifigkeit zusammen. Die Betonfedersteifigkeit kann sowohl für die Anfangsstei-
figkeit im ungerissenen Zustand als auch nach Spaltrissbildung und Aktivierung der Verdübe-
lungsbewehrung berechnet werden.  
Zur Beschreibung des mehraxialen Spannungszustands im Bereich der Lasteinleitung sowie 
dessen Einfluss auf das Ermüdungsverhalten von Verbunddübelleisten in Normalbeton wird 
eine User-Subroutine in ein Finite-Elemente-Modell implementiert, die auf dem energetischen 
Ermüdungsschädigungsmodell von [Pfa02] erweitert um den Einfluss der Mehraxialität nach 
[Göh09] basiert. Erste Berechnungen belegen, dass der Einfluss der Oberlast gut abgebildet 
werden kann. Weiterhin konnte gezeigt werden, dass die Anordnung von offenen C-Bügeln 
an Stelle von geschlossenen Brillenbügeln eine signifikante Veränderung des Spannungszu-
standes zur Folge hat und das Schlupfwachstum negativ beeinflusst.  
Das Ermüdungsverhalten von Verbunddübelleisten unter globaler Beanspruchung wurde an-
hand von zyklischen Trägerversuchen ohne Oberflansch untersucht. Während bei einem Trä-
ger Risse in den Stahlzähnen entstanden, was Dübelkraftumlagerungen im System zur Folge 
hatte, war bei den anderen drei Trägern die Verdichtung des Betons im Lasteinleitungsbereich 
maßgebend. Es war zu beobachten, dass der Schlupf analog zu den Abscherversuchen durch 
die Verdichtung des Betons zweiphasig zunahm, während die Dübelkräfte über die Lastwech-
selspielzahl nahezu konstant blieben. Dies ist auf die Steifigkeitsverhältnisse des Querschnitts 
mit fehlendem Oberflansch und die hohe Verbundmittelsteifigkeit der Verbunddübelleiste 
zurückzuführen. Anders als bei zyklisch beanspruchten Trägern mit Kopfbolzendübeln, bei 
denen es mit steigender Lastwechselspielzahl durch Rissbildung im Dübel zur Umlagerung 
der Dübelkräfte kommen kann, liegt bei Verwendung von Verbunddübelleisten nach den ei-
genen Versuchsergebnissen eine nahezu vollständige Kraftregelung in der Verbundfuge vor, 
insofern kein Riss im Stahlzahn die Verbundmittelsteifigkeit beeinflusst. Die Zunahme des 
Schlupfes bewirkte in der Verbundfuge einen Dehnungssprung, der Umlagerungen der Teil-
schnittgrößen vom Verbundquerschnitt auf den Stahlquerschnitt sowie vergrößerte Durchbie-
gungen zur Folge hatte. Die Annahme eines starren Verbundes ist daher nicht ohne weiteres 
gerechtfertigt. Das ermüdungsbedingte Schlupfwachstum sollte daher bei der Ermittlung der 
ermüdungswirksamen Spannungen sowie Durchbiegungen berücksichtigt werden. 
Zur Berücksichtigung der Betonschädigung bzw. des inelastischen Schlupfs in der Verbund-
trägerberechnung wird ein Finite-Elemente-Modell mit linear-elastischem Materialverhalten 
vorgestellt, das die Verbundmittel diskret als nichtlineare Federelemente abbildet. Auf Basis 
der hergeleiteten zyklischen Dübelkennlinie werden zwei Berechnungsvarianten vorgestellt: 
Variante 1 zielt primär auf die Nachrechnung der Trägerversuche ab und besteht aus mehreren 
hintereinander folgenden Berechnungen. Dahingegen können mit Variante 2 die Verhältnisse 
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im Träger (Durchbiegung, Schlupf, Baustahlspannungen) für jede beliebige Lastwechselspiel-
zahl mit nur einer Berechnung abgeschätzt werden („Single-Step-Methode“). Beide Varianten 
setzen eine über die Lebensdauer konstante Dübelkraft voraus (Kraftregelung), was anhand 
der Trägerversuche bestätigt werden konnte.  
Zur Verifizierung der vorgestellten Ansätze sind weitere zyklische Abscherversuche mit vari-
ierenden last- und geometrieabhängigen Parameter durchzuführen. Nach den eigenen Ver-
suchsergebnissen ist hierfür der Single-Push-Out-Test (SPOT) dem Standard Abscherversuch 
(POT) vorzuziehen, da nur im SPOT eine eindeutige Ermittlung und Zuordnung der Ver-
bundmittelkraft möglich ist und gleichzeitig eine für den POT typische Schiefstellung der 
Prüfkörperhälften vermieden wird.  
Der Einsatz von UHPC in Verbundkonstruktionen wurde unter statischen Lasten bereits in 
[Hei11] eingehend untersucht. Aufgrund der extrem kleinen Gurtdicken ( 10 cm) wurde eine 
modifizierte Puzzleleiste (PZ_mod-Form) verwendet. Offene Fragen zur Stahlermüdung unter 
Schubbeanspruchung ergaben sich wegen des geringen Ausrundungsradius der Verbundmit-
telgeometrie. Aufgrund der hohen Betondruck- und -zugfestigkeiten von UHPC wird kein 
Ermüdungsversagen des Betons erwartet. Weiterhin bestand aufgrund der sehr geringen Ver-
ankerungstiefen von weniger als 3 cm Forschungsbedarf hinsichtlich der zyklischen Zugtrag-
fähigkeit der PZ_mod-Form im faserbewehrten UHPC.  
Untersuchungen am Einzelzahn zeigen, dass trotz der geringen Verankerungstiefen sehr hohe 
Zugkräfte übertragen werden können. Die Einflüsse der Verankerungstiefe und der Anord-
nung von Verdübelungsbewehrung wurden an statischen Zugversuchen untersucht. Es trat 
überwiegend die Versagensart Betonausbruch auf. Bei den zyklischen Zugversuchen am Ein-
zelzahn wurde bei Oberlasten größer als 80% der statischen Last ein zyklischer Betonaus-
bruch maßgebend. Die Lebensdauer kann dabei in drei Phasen analog zur zyklischen Kriech-
kurve von Beton charakterisiert werden. Aufgrund der lokalen Zerstörung der Betonmatrix 
am Hinterschnitt und des daraus folgenden Abbaus von Spannungsspitzen konnte eine Ver-
größerung der statischen Resttragfähigkeit um etwa 20% festgestellt werden. 
Der Vergleich der statischen mit der zyklischen Arbeitslinie der zyklischen Zugversuche zeig-
te, dass mit ausreichender Genauigkeit die Relativverschiebung bei Erreichen der Maximallast 
im statischen Versuch derjenigen beim Übergang von Phase 2 in Phase 3 des zyklischen Ver-
suchs entsprach. Aufbauend auf dieser These wurde in Kombination mit umfangreichen nu-
merischen Untersuchungen ein verformungsbasiertes Versagenskriterium formuliert, mit dem 
die Lastwechselspielzahl beim Übergang von Phase 2 in Phase 3 berechnet werden kann. Der 
Übergang wird gleichzeitig als Versagenszeitpunkt definiert. 
An zyklischen Abscherversuchen (POT) wurde das Ermüdungsverhalten der PZ_mod-Form 
unter Schubbeanspruchung mit und ohne oberen Flansch in UHPC untersucht. Als Versa-
gensart war Stahlermüdung in Form von Rissen in den Stahlzähnen maßgebend. Die Anriss-
zeitpunkte wurden über DMS-Messungen, Rastlinien und Veränderungen der Schlupf-
schwingbreite abgeschätzt. Nach erfolgter Rissbildung im Stahlzahn nahm das Schlupfwachs-
tum zumeist überproportional zu. Mithilfe des Örtlichen Konzepts konnten die Anrisszeit-
punkte zufriedenstellend bestimmt werden. Theoretische Untersuchungen mit dem Struktur-
spannungskonzept ließen im Vergleich zur PZ- und CL-Form deutlich größere Spannungs-
konzentrationen für die PZ_mod-Form erkennen. Dadurch ist ein wirtschaftlicher Einsatz der 
Verbunddübelleiste mit Betongurt aus UHPC unter Ermüdungsbeanspruchung derzeit nicht 
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gegeben. Ein durchgeführter Trägerversuch versagte ebenfalls durch Stahlermüdung der Ver-
bundmittel. Analog zu den Abscherversuchen wurden die Anrisszeitpunkte über Veränderun-
gen der Schlupfschwingbreite abgeschätzt.  
Weiterer Forschungsbedarf ist in einer Optimierung der Verbundmittelgeometrie zu sehen, 
was anhand einer numerischen Optimierungsroutine in Kombination mit weiteren Abscher-
versuchen geschehen könnte. Durch die somit erreichbare Verringerung der Spannungskon-
zentrationen im Verbundmittel wäre der Einsatz der Verbunddübelleiste in filigranen Ver-
bundkonstruktionen mit Betongurt aus UHPC auch unter Ermüdungsbeanspruchung möglich. 
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Anhang 
 
 
 
 A1 
A1 Geometrie der Verbundmittel 
 
 
Bild A 1.1: Geometrie der CL-Form 
 
 
 
 
 A2 
 
 
 
 
 
Bild A 1.2: Geometrie der PZ-Form 
 
 
 
 
Bild A 1.3: Geometrie der PZ_mod-Form 
 
 A3 
A2 Versuche am Einzelzahn 
A2.1 Statische Zugversuche 
SPZ 1-1 
Einbindetiefe hef,o [mm] 60 
 
Bewehrung - [-] - 
Maximallast Pmax [kN] 117,9 
Zug. Verformung zug [mm] 0,35 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 176,0 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,9 
  
Bild A 2.1: Versuchsergebnisse SPZ 1-1 
 
SPZ 1-2 
Einbindetiefe hef,o [mm] 60 
 
Bewehrung - [-] - 
Maximallast Pmax [kN] 109,2 
Zug. Verformung zug [mm] 0,41 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 176,0 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,9 
  
Bild A 2.2: Versuchsergebnisse SPZ 1-2 
 A4 
SPZ 2-1 
Einbindetiefe hef,o [mm] 50 
 
Bewehrung - [-] - 
Maximallast Pmax [kN] 95,9 
Zug. Verformung zug [mm] 0,36 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 187,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,9 
  
Bild A 2.3: Versuchsergebnisse SPZ 2-1 
 
SPZ 2-2 
Einbindetiefe hef,o [mm] 50 
 
Bewehrung - [-] - 
Maximallast Pmax [kN] 132,3 
Zug. Verformung zug [mm] 0,30 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 187,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,9 
  
Bild A 2.4: Versuchsergebnisse SPZ 2-2 
 
 A5 
SPZ 3-1 
Einbindetiefe hef,o [mm] 30 
 
Bewehrung - [-] - 
Maximallast Pmax [kN] 83,1 
Zug. Verformung zug [mm] 0,37 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 187,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,8 
  
Bild A 2.5: Versuchsergebnisse SPZ 3-1 
 
SPZ 3-2 
Einbindetiefe hef,o [mm] 30 
 
Bewehrung - [-] - 
Maximallast Pmax [kN] 60,7 
Zug. Verformung zug [mm] 0,20 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 187,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,8 
  
Bild A 2.6: Versuchsergebnisse SPZ 3-2 
 
 A6 
SPZ 4-1 
Einbindetiefe hef,o [mm] 60 
 
Bewehrung - [-] 2 Ø 10  
Maximallast Pmax [kN] 178,5 
Zug. Verformung zug [mm] 0,34 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 187,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,8 
  
Bild A 2.7: Versuchsergebnisse SPZ 4-1 
 
SPZ 4-2 
Einbindetiefe hef,u [mm] 60 
 
Bewehrung - [-] 2 Ø 10 
Maximallast Pmax [kN] 235,2 
Zug. Verformung zug [mm] 0,56 
Betondruckfestigkeit fc,cube,100,mean [N/mm²] 187,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,8 
  
Bild A 2.8: Versuchsergebnisse SPZ 4-2 
 A7 
A2.2 Zyklische Zugversuche 
SPZ-E1 
Oberlast Po [kN] 69,3 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 2.000.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 186,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 34,5 
 
  
  
  
Bild A 2.9: Versuchsergebnisse SPZ-E1 
 A8 
SPZ-E2 
Oberlast Po [kN] 69,3 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 2.500.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 178,9 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 23,6 
 
  
  
  
Bild A 2.10: Versuchsergebnisse SPZ-E2 
 
 A9 
SPZ-E3 
Oberlast Po [kN] 69,3 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 2.500.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 187,4 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 33,3 
 
  
  
 
 
Bild A 2.11: Versuchsergebnisse SPZ-E3 
 
 A10 
SPZ-E4 
Oberlast Po [kN] 94,5 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 4.250.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 183,7 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 28,6 
 
  
  
  
Bild A 2.12: Versuchsergebnisse SPZ-E4 
 
 A11 
SPZ-E5 
Oberlast Po [kN] 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,85 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 1.668.663 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 194,4 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 23,0 
 
  
  
  
Bild A 2.13: Versuchsergebnisse SPZ-E5 
 
 A12 
SPZ-E7 
Oberlast Po [kN] 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,85 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 229.441 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 180,6 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 26,8 
 
  
  
 
 
Bild A 2.14: Versuchsergebnisse SPZ-E7 
 
 A13 
SPZ-E8 
Oberlast Po [kN] 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,85 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 272.274 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 185,6 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 29,6 
 
  
  
 
 
Bild A 2.15: Versuchsergebnisse SPZ-E8 
 
 A14 
SPZ-E9 
Oberlast Po [kN] 100,7 / 107,1  
 
bez. Oberlast o [-] 0,80 / 0,85  
Unterlast Pu [kN] 31,5 / 37,8  
bez. Unterlast u [-] 0,25 / 0,30  
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 2.500.000 / 246.610  
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 189,9 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 32,4 
Anmerkung: Konstante Lastamplitude bis 2,5 Mio LW, anschließende Steigerung der Oberlast um 5 % 
  
  
 
 
Bild A 2.16: Versuchsergebnisse SPZ-E9 
 
 A15 
SPZ-E10 
Oberlast Po [kN] 94,5 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 37,8 
bez. Unterlast u [-] 0,15 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 16.922 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 169,2 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 31,0 
 
  
  
  
Bild A 2.17: Versuchsergebnisse SPZ-E10 
 
 A16 
SPZ-E11 
Oberlast Po [kN] 94,5 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 37,8 
bez. Unterlast u [-] 0,15 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 5870 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 180,2 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 25,3 
 
  
  
  
Bild A 2.18: Versuchsergebnisse SPZ-E11 
 
 A17 
SPZ-E12 
Oberlast Po [kN] 100,7 / 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 / 0,85 
Unterlast Pu [kN] 56,7 / 63,0 
bez. Unterlast u [-] 0,45 / 0,55 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 2.500.000 / 
1.750.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 180,2 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 25,3 
Anmerkung: Konstante Lastamplitude bis 2,5 Mio LW, anschließende Steigerung des Lastniveaus um 10 % 
  
  
  
Bild A 2.19: Versuchsergebnisse SPZ-E12 
 
 A18 
SPZ-E13 
Oberlast Po [kN] 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,85 
Unterlast Pu [kN] 37,8 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 320.511 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 185,9 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 27,6 
 
  
  
  
Bild A 2.20: Versuchsergebnisse SPZ-E13 
 
 A19 
SPZ-E14 
Oberlast Po [kN] 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,85 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 3.000.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 197,3 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 27,7 
 
  
  
  
Bild A 2.21: Versuchsergebnisse SPZ-E14 
 
 A20 
SPZ-E15 
Oberlast Po [kN] 107,1 
 
bez. Oberlast o [-] 0,85 
Unterlast Pu [kN] 31,5 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5 
Lastwechselspielzahl N [-] 100.633 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 183,2 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 26,5 
 
  
  
  
Bild A 2.22: Versuchsergebnisse SPZ-E15 
 A21 
A3 Abscherversuche 
A3.1 Konstruktions- und Messtechnikpläne  
Normalbeton-POT  
 
Bild A 3.1: Schalplan P-C-II-N 
 
Bild A 3.2: Bewehrungsplan P-C-II-N 
 
Bild A 3.3: Messtechnikplan P-C-II-N 
 A22 
 
Bild A 3.4: Schalplan P-P-II-N 
 
Bild A 3.5: Bewehrungsplan P-P-II-N 
 
Bild A 3.6: Messtechnikplan P-P-II-N 
 
 
 A23 
Normalbeton-SPOT  
 
Bild A 3.7: Leistengeometrien S-C-N und S-P-N 
 
 
Bild A 3.8: Fotos vom Versuchsstand 
  
 A24 
 
Bild A 3.9: Schalplan S-C-N 
 
Bild A 3.10: Bewehrungsplan S-C-N 
 
Bild A 3.11: Messtechnikplan S-C-N 
 A25 
 
Bild A 3.12: Schalplan S-P-N 
 
Bild A 3.13: Bewehrungsplan S-P-N 
 
Bild A 3.14: Messtechnikplan S-P-N 
 A26 
UHPC-POT 
 
Bild A 3.15: Schalplan P-Pm-I-U 
 
Bild A 3.16: Bewehrungsplan P-Pm-I-U 
 
Bild A 3.17: Messtechnikplan P-Pm-I-U 
  
 A27 
 
Bild A 3.18: Schalplan P-Pm-II-U 
 
Bild A 3.19: Bewehrungsplan P-Pm-II-U 
 
Bild A 3.20: Messtechnikplan P-Pm-II-U 
 
 
 
 
 
 A28 
A3.2 Statische Referenzversuche 
P-C-II-N-S1 
Traglast gesamt Pmax [kN] 1640 
 
Traglast je VM Pmax [kN/VM] 273,3 
Kraft in Zugstange NStange [kN] 0 
Würfeldruckfestigkeit fcu [N/mm²] 40,9 
Zylinderdruckfestigkeit fc,cyl [N/mm²] 35,3 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 25.900 
Streckgrenze Stahl Reh [N/mm²] 422 
 
  
 
 
  
Bild A 3.21: Versuchsergebnisse P-C-II-N-S1 
 A29 
P-C-II-N-S2 
Traglast gesamt Pmax [kN] 1602 
 
Traglast je VM Pmax [kN/VM] 267,0 
Kraft in Zugstange NStange [kN] 0 
Würfeldruckfestigkeit fcu [N/mm²] 40,6 
Zylinderdruckfestigkeit fc,cyl [N/mm²] 35,0 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 26.200 
Streckgrenze Stahl Reh [N/mm²] 422 
 
  
 
 
  
Bild A 3.22: Versuchsergebnisse P-C-II-N-S2 
 A30 
P-C-II-N-S3 
Traglast gesamt Pmax [kN] 1732 
 
Traglast je VM Pmax [kN/VM] 288,6 
Kraft in Zugstange NStange [kN] 0 
Würfeldruckfestigkeit fcu [N/mm²] 40,3 
Zylinderdruckfestigkeit fc,cyl [N/mm²] 34,7 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 26.500 
Streckgrenze Stahl Reh [N/mm²] 422 
 
  
 
 
  
Bild A 3.23: Versuchsergebnisse P-C-II-N-S3 
 A31 
P-Pm-I-U-S 
Traglast gesamt Pmax [kN] 2493 
 
Traglast je VM Pmax [kN/VM] 623,3 
Würfeldruckfestig-
keit fc,cube,100 [N/mm²] 185,4 
Biegezugfestigkeit 
am Prisma fct,flex [N/mm²] 31,0 
Biegezugfestigkeit 
nach RILEM fct,flex [N/mm²] 22,7 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] ≈50.000 
Streckgrenze Stahl Reh [N/mm²] 467 
 
  
  
  
Bild A 3.24: Versuchsergebnisse P-Pm-I-U-S 
 A32 
P-Pm-II-U-S 
Traglast gesamt Pmax [kN] 2493 
 
Traglast je VM Pmax [kN/VM] 623,3 
Würfeldruckfestig-
keit fc,cube,100 [N/mm²] 200,2 
Würfeldruckfestig-
keit fc,cube,150 [N/mm²] 200,3 
Zylinderdruckfestig-
keit fc,cyl [N/mm²] 168,1 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 49.700 
Streckgrenze Stahl Reh [N/mm²] 562 
Zugfestigkeit Stahl Rm [N/mm²] 690 
 
  
  
  
Bild A 3.25: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-S 
 A33 
A3.3 Versuchsergebnisse Normalbeton – POT 
P-C-II-N-E1 
Oberlast Po [kN] 140 
 
bez. Oberlast o [-] 0,65 
Unterlast Pu [kN] 60 
bez. Unterlast u [-] 0,28 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 2106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 33,1 
fc,cyl [N/mm²] 30,6 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 23.400 
  
  
  
Bild A 3.26: Versuchsergebnisse P-C-II-N-E1 
 A34 
P-C-II-N-E2 
Oberlast Po [kN] 140 
 
bez. Oberlast o [-] 0,65 
Unterlast Pu [kN] 60 
bez. Unterlast u [-] 0,28 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 3106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 33,7 
fc,cyl [N/mm²] 31,3 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 24.150 
  
  
 
 
Bild A 3.27: Versuchsergebnisse P-C-II-N-E2 
 A35 
P-C-II-N-E3 
Oberlast Po [kN] 140 
 
bez. Oberlast o [-] 0,65 
Unterlast Pu [kN] 60 
bez. Unterlast u [-] 0,28 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 4,5106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 34,2 
fc,cyl [N/mm²] 31,9 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 24.900 
  
  
 
 
Bild A 3.28: Versuchsergebnisse P-C-II-N-E3 
 A36 
P-P-II-N-E1 
Oberlast Po [kN] 106 
 
bez. Oberlast o [-] 0,30 
Unterlast Pu [kN] 31 
bez. Unterlast u [-] 0,09 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 37,7 
fc,cyl [N/mm²] 33,1 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 23.400 
  
  
 
 
Bild A 3.29: Versuchsergebnisse P-P-II-N-E1 
 A37 
P-P-II-N-E2 
Oberlast Po [kN] 106 
 
bez. Oberlast o [-] 0,30 
Unterlast Pu [kN] 31 
bez. Unterlast u [-] 0,09 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 38,4 
fc,cyl [N/mm²] 33,8 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 23.650 
 
  
  
 
 
Bild A 3.30: Versuchsergebnisse P-P-II-N-E2 
 A38 
P-P-II-N-E3 
Oberlast Po [kN] 106 
 
bez. Oberlast o [-] 0,30 
Unterlast Pu [kN] 31 
bez. Unterlast u [-] 0,09 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 4,5106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 39,0 
fc,cyl [N/mm²] 34,4 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 23.900 
 
  
  
 
 
Bild A 3.31: Versuchsergebnisse P-P-II-N-E3 
 A39 
A3.4 Versuchsergebnisse Normalbeton – SPOT 
S-P-N-E1 
Oberlast Po [kN] 90 
 
bez. Oberlast o [-] 0,25 
Unterlast Pu [kN] 20 
bez. Unterlast u [-] 0,05 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 39,8 
fc,cyl [N/mm²] 32,8 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 23.800 
 
  
  
  
Bild A 3.32: Versuchsergebnisse S-P-N-E1 
 A40 
S-P-N-E2 
Oberlast Po [kN] 100 
 
bez. Oberlast o [-] 0,28 
Unterlast Pu [kN] 30 
bez. Unterlast u [-] 0,08 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 41,7 
fc,cyl [N/mm²] 34,2 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 23.800 
 
  
  
 
 
Bild A 3.33: Versuchsergebnisse S-P-N-E2 
 A41 
S-C-N-E1 
Oberlast Po [kN] 90 
 
bez. Oberlast o [-] 0,40 
Unterlast Pu [kN] 40 
bez. Unterlast u [-] 0,18 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 42,3 
fc,cyl [N/mm²] 36,8 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 24.900 
 
  
  
 
 
Bild A 3.34: Versuchsergebnisse S-C-N-E1 
 A42 
S-C-N-E2 
Oberlast Po [kN] 70 / 90* 
 
bez. Oberlast o [-] 0,31 
Unterlast Pu [kN] 20 / 40* 
bez. Unterlast u [-] 0,09 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 40,0 
fc,cyl [N/mm²] 34,8 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 24.500 
* nach 1106 Lastniveau erhöht. Im Rahmen dieser Arbeit nicht weiter betrachtet 
  
  
 
 
Bild A 3.35: Versuchsergebnisse S-C-N-E2 
 A43 
S-C-N-E3 
Oberlast Po [kN] 90 
 
bez. Oberlast o [-] 0,40 
Unterlast Pu [kN] 20 
bez. Unterlast u [-] 0,09 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 43,7 
fc,cyl [N/mm²] 37,1 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 25.500 
 
  
  
 
 
Bild A 3.36: Versuchsergebnisse S-C-N-E3 
 A44 
S-C-N-E4 
Oberlast Po [kN] 140 
 
bez. Oberlast o [-] 0,63 
Unterlast Pu [kN] 60 
bez. Unterlast u [-] 0,27 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 46,8 
fc,cyl [N/mm²] 39,0 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 26.400 
 
  
  
 
 
Bild A 3.37: Versuchsergebnisse S-C-N-E4 
 A45 
S-C-N-E5 
Oberlast Po [kN] 120 
 
bez. Oberlast o [-] 0,54 
Unterlast Pu [kN] 40 
bez. Unterlast u [-] 0,18 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 1,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 46,8 
fc,cyl [N/mm²] 39 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 26.300 
 
  
  
 
 
Bild A 3.38: Versuchsergebnisse S-C-N-E5 
 A46 
S-C-N-E6 
Oberlast Po [kN] 140 
 
bez. Oberlast o [-] 0,63 
Unterlast Pu [kN] 90 
bez. Unterlast u [-] 0,40 
Belastungsfrequenz f [Hz] 4 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit 
fc,150,mean [N/mm²] 46,9 
fc,cyl [N/mm²] 39,0 
Beton E-Modul Ecm [N/mm²] 26.300 
 
  
  
 
 
Bild A 3.39: Versuchsergebnisse S-C-N-E6 
 A47 
A3.5 Versuchsergebnisse UHPC – POT 
P-Pm-I-U-E1 
Oberlast Po [kN] 1.375 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 750 
bez. Unterlast u [-] 0,30 
Belastungsfrequenz F [Hz] 4,6 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 174,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 24,3 
 
  
  
  
Bild A 3.40: Versuchsergebnisse P-Pm-I-U-E1 
 A48 
P-Pm-I-U-E2 
Oberlast Po [kN] 1.375 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 125 
bez. Unterlast u [-] 0,05 
Belastungsfrequenz F [Hz] 4,6 
Lastwechselspielzahl N [-] 103.500 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 178,1 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 24,3 
  
  
  
  
Bild A 3.41: Versuchsergebnisse P-Pm-I-U-E2 
 A49 
P-Pm-I-U-E3 
Oberlast Po [kN] 1.875 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 1.250 
bez. Unterlast u [-] 0,50 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5,1 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 191,5 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 22,7 
 
  
  
  
Bild A 3.42: Versuchsergebnisse P-Pm-I-U-E3 
 A50 
P-Pm-I-U-E4 
Oberlast Po [kN] 1.875 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 625 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 5,1 / 4,6 
Lastwechselspielzahl N [-] 128.500 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 189,9 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 22,7 
 
  
  
  
Bild A 3.43: Versuchsergebnisse P-Pm-I-U-E4 
 A51 
P-Pm-II-U-E1 
Oberlast Po [kN] 2.088 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 1.391 
bez. Unterlast u [-] 0,50 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 2,0106 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 200,2 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 23,4 
 
  
  
  
Bild A 3.44: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E1 
 A52 
P-Pm-II-U-E2 
Oberlast Po [kN] 2.088 
 
bez. Oberlast o [-] 0,75 
Unterlast Pu [kN] 696 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 90.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 200,2 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 23,4 
 
  
  
  
Bild A 3.45: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E2 
 A53 
P-Pm-II-U-E3 
Oberlast Po [kN] 1.531 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 696 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 298.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 189,6 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 21,2 
 
  
  
  
Bild A 3.46: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E3 
 A54 
P-Pm-II-U-E4 
Oberlast Po [kN] 1.531 
 
bez. Oberlast o [-] 0,55 
Unterlast Pu [kN] 696 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 245.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 189,6 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 21,2 
 
  
  
  
Bild A 3.47: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E4 
 A55 
P-Pm-II-U-E5 
Oberlast Po [kN] 1.253 
 
bez. Oberlast o [-] 0,45 
Unterlast Pu [kN] 696 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 1.117.500 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 190,1 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 18,0 
 
  
  
  
Bild A 3.48: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E5 
 A56 
P-Pm-II-U-E6 
Oberlast Po [kN] 1.253 
 
bez. Oberlast o [-] 0,45 
Unterlast Pu [kN] 696 
bez. Unterlast u [-] 0,25 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 370.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 190,1 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 18,0 
 
  
  
  
Bild A 3.49: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E6 
 A57 
P-Pm-II-U-E7 
Oberlast Po [kN] 974 
 
bez. Oberlast o [-] 0,35 
Unterlast Pu [kN] 417 
bez. Unterlast u [-] 0,15 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 345.600 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 194,6 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 23,1 
 
  
  
  
Bild A 3.50: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E7 
 A58 
P-Pm-II-U-E8 
Oberlast Po [kN] 974 
 
bez. Oberlast o [-] 0,35 
Unterlast Pu [kN] 417 
bez. Unterlast u [-] 0,15 
Belastungsfrequenz f [Hz] 6 
Lastwechselspielzahl N [-] 638.000 
Betondruckfestigkeit fc,100,mean [N/mm²] 194,6 
Biegezugfestigkeit fct,flex [N/mm²] 23,1 
 
  
  
  
Bild A 3.51: Versuchsergebnisse P-Pm-II-U-E8 
 A59 
A4 Trägerversuche 
A4.1 Konstruktionspläne  
 
Bild A 4.1: Konstruktionspläne CL-N+ 
 
 A60 
 
Bild A 4.2: Konstruktionspläne PZ-N+ 
 
 
 
 
 A61 
 
Bild A 4.3: Konstruktionspläne CL-N- 
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Bild A 4.4: Konstruktionspläne PZ-N- 
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Bild A 4.5: Konstruktionspläne PZ-U+ 
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A4.2 Messtechnikpläne  
 
Bild A 4.6: Messtechnik CL-N+ 
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Bild A 4.7: Messtechnik PZ-N+ 
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Bild A 4.8: Messtechnik CL-N- 
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Bild A 4.9: Messtechnik PZ-N- 
 
 
 
 
 A68 
 
Bild A 4.10: Messtechnik PZ-U+ 
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A4.3 Versuchsergebnisse Normalbeton 
CL-N+ 
  
  
  
  
Bild A 4.11: Durchbiegungs-, Schlupf- und Dehnungsentwicklung CL-N+ 
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Bild A 4.12: gemessene Spannungen über die Lastwechselspielzahl in den Verbundmitteln; CL-N+ 
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Bild A 4.13: Endrissbild und Sägeschnitt entlang der Verbunddübelleiste CL-N+ 
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PZ-N+ 
  
  
  
  
Bild A 4.14: Durchbiegungs-, Schlupf- und Dehnungsentwicklung PZ-N+ 
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Bild A 4.15: gemessene Spannungen über die Lastwechselspielzahl in den Verbundmitteln PZ-N+ 
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Bild A 4.16: Endrissbild und Sägeschnitt entlang der Verbunddübelleiste PZ-N+ 
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CL-N- 
  
  
  
  
Bild A 4.17: Durchbiegungs-, Schlupf- und Dehnungsentwicklung CL-N- 
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Bild A 4.18: gemessene Spannungen über die Lastwechselspielzahl in den Verbundmitteln CL-N- 
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Bild A 4.19: Endrissbild und Sägeschnitt entlang der Verbunddübelleiste CL-N- 
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PZ-N- 
  
  
  
  
Bild A 4.20: Durchbiegungs-, Schlupf- und Dehnungsentwicklung PZ-N- 
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Bild A 4.21: gemessene Spannungen über die Lastwechselspielzahl in den Verbundmitteln PZ-N- 
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Bild A 4.22: Endrissbild und Sägeschnitt entlang der Verbunddübelleiste PZ-N- 
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A4.4 Versuchsergebnisse UHPC 
PZ-U+ 
 
 
 
  
  
  
Bild A 4.23: Durchbiegungs-, Schlupf- und Dehnungsentwicklung PZ-U+ 
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Bild A 4.24: Dehnungen im Querschnitt und Spannungen der Verbundmittel PZ-U+ 
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Bild A 4.25: Endrissbild und Sägeschnitt entlang der Verbunddübelleiste PZ-U+ 
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Bild A 4.26: Zustand der Stahlzähne PZ-U+ 
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A5 Ergänzungen zu den FE-Berechnungen 
Nachfolgend werden ergänzende Eingabedaten und Ergebnisse der numerischen Untersu-
chungen aus Kapitel 6.2.3 und 6.4.2 vorgestellt. 
A5.1 Materialgesetze 
A5.1.1 Beton 
  
Bild A 5.1: Betonverhalten im Druck- (links) und Zugbereich (rechts) 
  
Bild A 5.2: Verlauf der Zugschädigung über die Rissöffnung nach [Fee96] (links) und im Modell ver-
wendete bilineare Näherung (rechts) 
A5.1.2 Baustahl 
 
Elastizitätsmodul 𝑬𝒔 Querdehnzahl 𝝂 
[N/mm²] [-] 
210.000 0,3 
 
 ges el pl
[N/mm²] [%] [%] [%] 
422 0,20 0,20 0,00 
517 15,93 0,25 15,68 
300 32,61 0,14 32,47 
 
Bild A 5.3: Materialkennwerte des Baustahls als Spannungs-Dehnungs-Beziehung (links) und tabel-
larisch (rechts) der Simulation des SPOT 
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Elastizitätsmodul 𝑬𝒔 Querdehnzahl 𝝂 
[N/mm²] [-] 
210.000 0,3 
 
 ges el pl
[N/mm²] [%] [%] [%] 
467 0,22 0,22 0,00 
569 15,93 0,27 12,51 
 
Bild A 5.4: Materialkennwerte des Baustahls als Spannungs-Dehnungs-Beziehung (links) und tabel-
larisch (rechts) der Simulation des POT in UHPC 
A5.1.3 Betonstahl 
Analog zur Definition der Materialeigenschaften von Baustahl wird zur Simulation der Ver-
suche im SPOT der Betonstahl mithilfe eines elastisch-plastischen Materialverhaltens be-
schrieben. Abweichend von dem oben beschriebenen Vorgehen wird der Spannungs-
Dehnungs-Beziehung des Betonstahls jedoch kein Entfestigungsbereich zugewiesen. 
A5.1.4 Kontaktformulierung (SPOT) 
  
Bild A 5.5: Oberflächenzuweisung für Kontaktformulierung in der Verbundfuge 
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Bild A 5.6: Lagerungsbedingungen des Versuchskörpers und Lastaufbringung  
 
A5.2 Darstellung der Ergebnisse der Parameterstudie (SPOT) 
A5.2.1 Übersicht 
Die nachfolgende Tabelle beinhaltet neben der im Modell erreichten Maximallast Pmax auch 
die charakteristische Tragfähigkeit PRk bei 90 % von Pmax. Weiterhin ist die statische Ver-
bundmittelsteifigkeit Cstat zu entnehmen, die als Sekantenmodul definiert ist und über das 
Verhältnis von Pc und den korrespondierenden Schlupf δc in der Verbundfuge ermittelt wird. 
Abweichend von dem Vorgehen zur Auswertung statischer Dübelkennlinien gemäß 
[EN1994], bei dem die Steifigkeit bei einer Dübelkraft von Pc = 0,4 ∙ Pmax zu bestimmen ist, 
wird nachfolgend ein Bezugslastniveau von Pc = 0,7 ∙ PRk gewählt. Dieses Lastniveau darf 
nach [DIBt13] zur Vermeidung von Betonermüdung in Form von zyklischem Ausstanzen 
nicht überschritten werden und stellt im Hinblick auf die Steifigkeit den ungünstigsten Fall 
dar. 
  
Bild A 5.7: Steifigkeitsermittlung auf unterschiedlichen Bezugslastniveaus (links) und allge-meine 
Auswertungssystematik (rechts) 
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Parameter Bez. 
Pmax PRk Pc = 0,7 PRk c Cstat ΔC Versagen 
(nach AbZ) [kN] [kN] [kN] [mm] [kN/cm] [%] 
Betonfestigkeits-
klasse 
fc1 
406,3 
(540,3)* 
365,6 
(486,2) 
255,9 
(340,4) 
0,548 
(0,686) 
4672 
(4962) 
20,8 
(28,9) 
Aus-
stanzen 
fc2 
399,2 
(541,3) 
359,3 
(487,2) 
251,5 
(341,0) 
0,536 
(0,608) 
4689 
(5612) 
fc3 
434,5 
(543,6) 
391,0 
(489,3) 
273,7 
(342,5) 
0,467 
(0,520) 
5863 
(6582) 
Betondeckung 
oben 
cD,o 
cdo1 
397,2 
(540,2) 
357,5 
(486,2) 
250,2 
(340,3) 
0,601 
(0,716) 
4163 
(4753) 
10,9 
(10,5) 
Aus-
stanzen 
cdo2 
406,4 
(526,8) 
365,8 
(474,1) 
256,0 
(331,9) 
0,548 
(0,626) 
4673 
(5303) 
cdo3 
434,8 
(528,4) 
391,3 
(475,6) 
273,9 
(332,9) 
0,606 
(0,606) 
4521 
(5494) 
Querschnitt  
Verdübelungs-
bewehrung 
Ab 
Ab1 
323,9 
(456,9) 
291,5 
(411,2) 
204,1 
(287,9) 
0,478 
(1,013) 
4270 
(2841) 
8,6 
(1,6) 
Aus-
stanzen 
Ab2 
376,3 
(484,6) 
338,6 
(436,1) 
237,0 
(305,3) 
0,544 
(0,582) 
4358 
(5249) 
Ab3 
406,4 
(526,8) 
365,8 
(474,1) 
256,0 
(331,9) 
0,548 
(0,626) 
4673 
(5303) 
Ab4 
414,4 
(536,5) 
373,0 
(482,8) 
261,1 
(338,0) 
0,548 
(0,641) 
4762 
(5270) 
Durchmesser 
obere Bewehrung 
dt 
dt1 
241,0 
(471,1) 
217,0 
(424,0) 
151,8 
(296,8) 
1,927 
(7,450) 
788 
(398) 
11,6 
(13,0) 
Aus-
stanzen 
dt2 
379,4 
(501,0) 
341,5 
(450,9) 
239,0 
(315,6) 
0,519 
(0,607) 
4605 
(5198) 
dt3 
406,4 
(526,8) 
365,8 
(474,1) 
256,0 
(331,9) 
0,548 
(0,626) 
4673 
(5303) 
dt4 
436,6 
(551,6) 
393,0 
(496,4) 
275,1 
(347,5) 
0,534 
(0,590) 
5147 
(5886) 
Abstand obere  
Bewehrung 
at 
at1 
372,3 
(525,1) 
335,1 
(472,6) 
234,6 
(330,8) 
0,984 
(1,268) 
2383 
(2609) 
70,0 
(79,3) 
Aus-
stanzen 
at2 
369,9 
(519,8) 
332,9 
(467,8) 
233,0 
(327,5) 
0,525 
(0,658) 
4440 
(4976) 
at3 
406,4 
(526,8) 
365,8 
(474,1) 
256,0 
(331,9) 
0,548 
(0,626) 
4673 
(5303) 
at4 
426,4 
(544,1) 
383,8 
(489,6) 
268,7 
(342,8) 
0,545 
(0,634) 
4927 
(5408) 
at5 
452,7 
(564,2) 
407,4 
(507,2) 
285,2 
(355,5) 
0,537 
(0,618) 
5309 
(5756) 
at6 
483,6 
(574,9) 
436,5 
(517,4) 
304,7 
(362,2) 
0,596 
(0,610) 
5111 
(5937) 
Stegdicke 
tw 
tw1 
341,5 
(358,0) 
307,3 
(322,2) 
215,1 
(225,5) 
0,500 
(0,412) 
4299 
(5468) 
44,4 
(15,5) 
Stahl-
versagen 
tw2 
406,4 
(526,8) 
365,8 
(474,1) 
256,0 
(331,9) 
0,548 
(0,626) 
4673 
(5303) 
Aus-
stanzen 
tw3 
506,7 
(617,6) 
456,0 
(555,8) 
319,2 
(389,1) 
0,629 
(0,711) 
5075 
(5475) 
tw4 
582,3 
(662,3) 
524,0 
(596,1) 
366,8 
(417,2) 
0,687 
(0,699) 
5343 
(5968) 
 * Werte in Klammern sind die Ergebnisse der PZ-Form 
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A5.2.2 Detaillierte Ergebnisse der Parameterstudie 
  
Bild A 5.8: Einfluss Betonfestigkeitsklasse 
  
Bild A 5.9: Einfluss Betondeckung oben 
  
Bild A 5.10: Einfluss Querschnitt Verdübelungsbewehrung 
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Bild A 5.11: Einfluss Durchmesser obere Bewehrung 
  
Bild A 5.12: Einfluss Durchmesser obere Bewehrung 
  
Bild A 5.13: Einfluss Stegdicke 
  
Bild A 5.14: Einfluss Bügelform 
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A5.2.3 Parameterkombination 
  
 
 
Bild A 5.15: Einfluss Bügelform 
 
 
 
